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RESUMO 
As ações acidentais em estruturas, tais como o impacto de veículos, explosões de gás, ataques 
terroristas, etc., podem provocar o colapso progressivo dos edifícios e a perda de um número 
elevado de vidas humanas. A conceção das estruturas deve garantir que estas possuam um elevado 
grau de robustez para evitar fenómenos de colapso progressivo. O objetivo desta dissertação é 
descrever o estado da arte no que respeita a edifícios submetidos ao colapso progressivo. Ainda no 
âmbito deste tema, pretende fazer-se uma abordagem às medidas tomadas em matéria de legislação 
para prevenir este efeito. Por fim, demonstra-se o dimensionamento de um edifício, através de vários 
modelos baseados na análise estática linear e não-linear, sujeito a uma ação acidental e 
apresenta-se um estudo comparativo entre os resultados obtidos neste exercício. 
 
PALAVRAS-CHAVE: 
Colapso progressivo, caminho de cargas alternativo, betão armado, análise estática linear, análise 
estática não linear 
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ABSTRACT 
Accidental actions on structures, such as the impact of vehicles, gas explosions, terrorist attacks, etc. 
can cause a progressive collapse of buildings and loss of a large number of lives. The design of 
structures must ensure that they have a high degree of robustness to prevent progressive collapse 
phenomena. The objective of this dissertation is to describe the state of the art with regard to buildings 
subjected to progressive collapse. Also under this theme, aims to make an approach to measures 
taken in legislation to prevent this effect. Finally, it is presented a building design, through various 
models based on linear static analysis and non-linear, subject to an accidental action and presents a 
comparative study between the results obtained in this exercise. 
 
KEYWORDS 
Progressive collapse, alternate load path, reinforced concrete, linear static analysis, non-linear static 
analysis 
 
 
  vii 
ÍNDICE DE MATÉRIAS 
1 Introdução .................................................................................................................. 1 
1.1 Fundamentação e enquadramento do tema ........................................................ 1 
1.2 Motivação e objetivos do trabalho ....................................................................... 1 
1.3 Domínio de aplicação .......................................................................................... 2 
1.4 Plano de trabalho ................................................................................................ 2 
2 Estado da Arte ............................................................................................................ 5 
2.1 Considerações Gerais ......................................................................................... 5 
2.2 Tipos de colapso progressivo .............................................................................. 5 
2.2.1 Colapso tipo Pancake ................................................................................................. 6 
2.2.2 Colapso tipo Zipper ..................................................................................................... 9 
2.2.3 Colapso tipo Domino ................................................................................................. 11 
2.2.4 Colapso tipo Section ................................................................................................. 13 
2.2.5 Colapso tipo Instability .............................................................................................. 13 
2.2.6 Colapso tipo Mixed .................................................................................................... 15 
2.3 Prevenção contra o colapso progressivo ........................................................... 15 
2.3.1 Considerações gerais ................................................................................................ 15 
2.3.2 Redundância ............................................................................................................. 16 
2.3.3 Continuidade ............................................................................................................. 17 
2.3.4 Ductilidade ................................................................................................................. 18 
2.4 Normas .............................................................................................................. 18 
2.4.1 Considerações gerais ................................................................................................ 18 
2.4.2 Norma Portuguesa (NP EN 1992-1-1 2010) ............................................................. 19 
2.4.3 Norma Brasileira (ABNT BNR 6118:2014) ................................................................ 20 
2.4.4 Norma Americana (ACI 318-11) ................................................................................ 22 
2.4.5 U. S. Department of Defense (DoD) - Unified Facilities Criteria (UFC) .................... 23 
2.4.6 U. S. General Services Administration ...................................................................... 24 
3 Exemplos de colapso progressivo ............................................................................ 27 
3.1 World Trade Center Towers .............................................................................. 27 
3.2 Ronan Point Apartment Tower ........................................................................... 30 
3.2.1 Enquadramento geral ................................................................................................ 30 
 
viii 
 
3.2.2 Descrição do sistema estrutural ................................................................................ 32 
3.2.3 Origem e causas do colapso progressivo ................................................................. 33 
3.2.4 Consequências nas Normas existentes .................................................................... 35 
3.2.5 Conclusões ................................................................................................................ 36 
3.3 Skyline Plaza ..................................................................................................... 36 
3.3.1 Enquadramento geral ................................................................................................ 36 
3.3.2 Descrição do sistema estrutural ................................................................................ 38 
3.3.3 Origem e causas do colapso ..................................................................................... 39 
3.3.4 Consequências nas Normas ..................................................................................... 42 
3.3.5 Conclusões ................................................................................................................ 42 
3.4 Alfred P. Murrah Federal Office Building ............................................................ 43 
3.4.1 Enquadramento geral ................................................................................................ 43 
3.4.2 Descrição do sistema estrutural ................................................................................ 44 
3.4.3 Origem e causas do colapso ..................................................................................... 44 
3.4.4 Consequências nas Normas ..................................................................................... 46 
3.4.5 Conclusões ................................................................................................................ 47 
4 Métodos de dimensionamento .................................................................................. 49 
4.1 Considerações gerais ........................................................................................ 49 
4.2 Método direto .................................................................................................... 49 
4.2.1 Método dos caminhos de carga alternativos............................................................. 50 
4.2.2 Método da resistência local específica ..................................................................... 56 
4.3 Método indireto .................................................................................................. 56 
4.3.1 Método das forças de amarração ............................................................................. 57 
5 Edifícios com reforço ao colapso progressivo ........................................................... 61 
5.1 Considerações gerais ........................................................................................ 61 
5.2 O Pentágono ..................................................................................................... 61 
5.2.1 Enquadramento ......................................................................................................... 61 
5.2.2 Conclusões ................................................................................................................ 64 
5.3 Khobar Towers .................................................................................................. 65 
5.3.1 Enquadramento ......................................................................................................... 65 
5.3.2 Conclusões ................................................................................................................ 66 
6 Análise numérica de uma viga .................................................................................. 69 
6.1 Considerações gerais ........................................................................................ 69 
6.2 Procedimento de cálculo ................................................................................... 73 
 
  ix 
6.2.1 Análise Estática linear ............................................................................................... 73 
6.2.2 Análise Estática Não-linear ....................................................................................... 75 
6.2.3 Conclusão ................................................................................................................. 79 
7 Exemplo de aplicação ............................................................................................... 81 
7.1 Considerações Gerais ....................................................................................... 81 
7.2 Sistema estrutural .............................................................................................. 81 
7.3 Materiais e Ações .............................................................................................. 84 
7.3.1 Características dos materiais .................................................................................... 84 
7.3.2 Cargas verticais ......................................................................................................... 85 
7.3.3 Cargas horizontais .................................................................................................... 86 
7.3.4 Combinações de ações ............................................................................................. 86 
7.4 Elementos estruturais analisados ...................................................................... 88 
7.4.1 Carregamento na viga V.1 ........................................................................................ 89 
7.4.2 Carregamento no pilar P.3 ........................................................................................ 90 
8 Modelos analisados .................................................................................................. 93 
8.1 Caso 1 – Análise estática e linear ...................................................................... 93 
8.1.1 Modelo 1 - Metodologia convencional (ELU) ............................................................ 94 
8.1.2 Modelo 2 - Análise estática ....................................................................................... 95 
8.2 Caso 2 – Análise estática e não-linear ............................................................... 96 
8.2.1 Modelo 3 – Deslocamento vertical, a, sem limitação ................................................ 97 
8.2.2 Modelo 4 – Deslocamento vertical, a, com limitação ................................................ 98 
8.3 Caso 3 – Análise estática e linear (MCCA) ........................................................ 99 
8.3.1 Modelo 5 .................................................................................................................. 100 
8.3.2 Modelo 6 .................................................................................................................. 103 
8.3.3 Modelos 5 e 6 - Variação do esforço axial nos pilares ........................................... 105 
Conclusões .....................................................................................................................107 
Apêndices .......................................................................................................................109 
A. Input do programa de cálculo ...........................................................................109 
Referências ....................................................................................................................111 
 
  xi 
ÍNDICE DE FIGURAS 
Figura 2.1 - Evolução do colapso progressivo tipo pancake: a) perda de resistência do pilar; b) 
transformação da energia potencial em energia cinética; c) excesso de carga nos elementos da 
estrutura abaixo do colapso inicial; d) a progressão do colapso (Fonte: Kozlova, 2013)................... 8 
Figura 2.2 - Evolução do colapso do tipo zipper: a) perda de resitência do pilar; b) aumento da 
carga nos elementos adjacentes; c) excesso de carga nos pilares, resultando no colapso 
progressivo (Fonte: Kozlova, 2013) .................................................................................................. 10 
Figura 2.3 - Colapso progressivo tipo domino: a) Falha inicial e redistribuição de carga para o 
elemento adjacente; b) Derrubamneto dos pilares; c) Colapso progressivo devido ao derrubamento 
(Fonte: Kozlova, 2013) ...................................................................................................................... 12 
Figura 2.4 – Colapso tipo instability: a) Estrutura com o sistema de fixação; b) falha na treliça; 
c) perda de estabilidade da estrutura; d) Colapso tipo instability. (Fonte: Kozlova, 2013) ............... 14 
Figura 2.5 - Aeroporto da Ilha da Madeira (Fonte: Laranjeiras, 2011).............................................. 16 
Figura 2.6 - Zonas de apoio: a) aparelho de apoio, b) apoio integral, monolítico (Fonte: Laranjeiras, 
2011) ................................................................................................................................................. 17 
Figura 2.7 - Armadura contra colapso progressivo (Fonte: figura 19.10 da Norma Brasileira ABNT 
NBR 6118 - Projeto de estruturas de concreto - Procedimento, 2014) ............................................ 21 
Figura 2.8 - Armadura contra colapso progressivo - Lajes sem vigas (Fonte: figura 20.2 da Norma 
Brasileira ABNT NBR 6118 - Projeto de estruturas de concreto - Procedimento, 2014).................. 22 
Figura 3.1 - Planta esquemática do World Trade Center Plaza (Fonte: 
http://www.achetudoeregiao.com.br/atr/gifs/world_trade_center_planta.jpg) ................................... 28 
Figura 3.2 - Torres 1 e 2 do World Trade Center antes do colapso (Fonte: 
http://www.achetudoeregiao.com.br/atr/world_trade_center_fotos.htm) .......................................... 29 
Figura 3.3 – Colapso Progressivo das Torres World Trade Center (Fonte: 
http://failures.wikispaces.com/file/view/WTC_wiki_1.jpg/285575766/800x640/WTC_wiki_1.jpg) .... 30 
Figura 3.4 – Ronan Point – Vista geral do colapso progressivo (Fonte: 
http://www.highrise.eca.ed.ac.uk/images/collapse_plate1.jpg) ......................................................... 31 
Figura 3.5 – Ronan Point - Cenário de um colapso progressivo após a explosão de um elemento 
resistente do painel da fachada devido a uma explosão de gás (Fonte: fib - fédération internationale 
du béton, 2012) ................................................................................................................................. 33 
Figura 3.6 - Ronan Point – Detalhe da primeira fase do colapso progressivo (Fonte: 
http://conspiromedia.files.wordpress.com/2013/12/1ronan_point1_ready.jpg) ................................. 34 
Figura 3.7 - Colapso progressivo de parte do bloco de 26 apartamentos “Ronan Point” (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/en/5/55/Ronan_Point_-_Daily_Telegraph.jpg) ...................... 35 
Figura 3.8 - Skyline Plaza em construção (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) .............................. 37 
Figura 3.9 - Corte esquemático das fases de betonagem (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) ..... 38 
Figura 3.10 - Planta tipo de um piso do Skyline Plaza (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977)........... 40 
Figura 3.11 - Vista geral do Skyline Plaza após o colapso (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) .... 41 
Figura 3.12 – Edifício Alfred P. Murrah antes do atentado (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/en/7/77/Alfred_P._Murrah_Federal_Building_before_destructi
on.jpg) ................................................................................................................................................ 43 
Figura 3.13 – Edifício Alfred P. Murrah – Desenho esquemático da parte remanescente, após a 
explosão (Fonte: http://murderpedia.org/male.M/images/m/mcveigh/mcveigh723.jpg) ................... 45 
Figura 3.14 – Edifício Alfred P. Murrah depois de um ataque terrorista (Fonte: 
http://www.ebanataw.com.br/roberto/concreto/ColapsoProgressivo13.jpg) ..................................... 46 
Figura 4.1 - Armadura de uma viga dimensionada para as cargas verticais (Fonte: figura 4.2  da 
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) .................................................................................................. 51 
 
xii 
 
Figura 4.2 - Inversão dos momentos fletores depois de ser retirado um pilar (Fonte: figura 4.3 da 
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) .................................................................................................. 52 
Figura 4.3 - Remoção de um pilar pelo MCCA (Fonte: figura 4.6 da Progressive Collapse Analysis 
and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major Modernization Projects, June 2003) . 53 
Figura 4.4 - Critérios de análise - Exemplo da área máxima de colapso aceitável (Fonte: 
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) .................................................................................................. 55 
Figura 4.5 - Amarrações para prevenção do colapso (Fonte: Unified Facilities Criteria - Design of 
buildings to resist progressive collapse (UFC 4-023-03), 2013) ....................................................... 58 
Figura 5.1 - Edifício Pentágono antes do ataque terrorista (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/commons/thumb/d/d2/The_Pentagon_US_Department_of_De
fense_building.jpg/250px-The_Pentagon_US_Department_of_Defense_building.jpg) ................... 62 
Figura 5.2 - Planta esquemática do edifício Pentágono (Fonte: Laranjeiras, 2011) ......................... 63 
Figura 5.3 - Efeito da ação acidental no edifício Pentágono (Fonte: Laranjeiras, 2011) .................. 64 
Figura 5.4 - Complexo Khobar Towers após o atentado (Fonte: 
http://osd.dtic.mil/photos/Jul1996/960629-N-00000-004.jpg) ........................................................... 65 
Figura 5.5 - Edifício das Khobar Towers atingido pelo atentado (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/commons/thumb/3/3c/AnschalgInZahran1996_KhobarTower.j
pg/1024px-AnschalgInZahran1996_KhobarTower.jpg) .................................................................... 66 
Figura 5.6 - Khobar Towers - Linhas de rotura das paredes internas após o atentado (Fonte: 
Laranjeiras, 2011) ............................................................................................................................. 67 
Figura 6.1- Modelos de comportamento físico do aço ...................................................................... 71 
Figura 6.2- Modelo de comportamento físico do aço: rígido-plástico ............................................... 72 
Figura 6.3 -Modelo de comportamento físico do aço: idealizado (Fonte: Norma Portuguesa 
NP EN 1992-1-1 Eurocódigo 2: Projeto de estruturas de betão - Parte 1-1: Regras gerais e regras 
para edifícios, 2010) .......................................................................................................................... 73 
Figura 6.4 - Análise da força de tração na viga após a remoção do paoio central ........................... 74 
Figura 6.5 – Modelo de cálculo de uma viga apoiada em três pontos (Fonte: Design of precast 
concrete structures against accidental actions; Guide to Good Practice - Bulletin 63, 2012) .......... 76 
Figura 6.6 - Evolução da reação vertical nos apoios de extremidade em função do deslocamento 
vertical (Fonte: Design of precast concrete structures against accidental actions; Guide to Good 
Practice - Bulletin 63, 2012) .............................................................................................................. 77 
Figura 7.1 - Planta esquemática do pavimento 1 .............................................................................. 82 
Figura 7.2 - Corte esquemático do edifício ....................................................................................... 83 
Figura 7.3 - Planta esquemática - Identificação da viga V.1 ............................................................. 88 
Figura 7.4 – Corte esquemático - Identificação da viga V.1 e do pilar a retirar ................................ 89 
Figura 7.5 – Pilar P.3 – Área de influência ........................................................................................ 91 
Figura 8.1 - Modelo 1 – Metodologia convencional - Modelo de cálculo .......................................... 94 
Figura 8.2 - Modelo 2 – Modelo de cálculo ....................................................................................... 95 
Figura 8.3 - Modelo 5 – Modelo estrutural ...................................................................................... 100 
Figura 8.4 - Modelo 5 - Diagrama de momento fletor da viga V.1, M [kN.m] ................................. 101 
Figura 8.5 - Modelo 5 - Diagrama de esforço transverso da viga V.1, V [kN] ................................ 101 
Figura 8.6 - Modelo 6 – Modelo estrutural ...................................................................................... 103 
Figura 8.7 - Modelo 6 - Diagrama de momento fletor da viga V.1, QUD [kN.m] .............................. 104 
Figura 8.8 - Modelo 6 - Diagrama de esforço transverso da viga V.1, QUD [kN] ............................. 104 
 
  xiii 
ÍNDICE DE TABELAS 
Tabela 6.1 - Cálculo da força de tração na viga após a remoção do pilar central ............................ 79 
Tabela 7.1 - Características das vigas .............................................................................................. 84 
Tabela 7.2 - Características dos pilares ............................................................................................ 84 
Tabela 7.3 - Características da armadura ......................................................................................... 85 
Tabela 7.4 - Carga do peso próprio dos elementos estruturais na viga V.1 ..................................... 90 
Tabela 7.5 - Carga das restantes ações na viga V.1 ........................................................................ 90 
Tabela 7.6 – Resumo das ações permanentes e variáveis na viga V.1 ........................................... 90 
Tabela 7.7 - Carga axial no pilar P.3 ................................................................................................. 92 
Tabela 7.8 – Resumo das ações permanentes e variáveis no pilar P.3 ........................................... 92 
Tabela 7.9 - Tensão de compressão no betão no pilar P.3 .............................................................. 92 
Tabela 8.1- Combinações de ações.................................................................................................. 93 
Tabela 8.2 - Modelo 1 – Esforço transverso - Quantidade de armadura .......................................... 94 
Tabela 8.3 - Modelo 5 - Armadura longitudinal adotada ................................................................. 101 
Tabela 8.4 - Modelo 5 - Armadura transveral adotada ................................................................... 102 
Tabela 8.5 - Momento resistente, QCE ............................................................................................ 102 
Tabela 8.6 – Esforço transverso resistente, QCE............................................................................. 103 
Tabela 8.7 – Modelos 5 e 6 - Verificação do DCR .......................................................................... 105 
Tabela 8.8 - Variação do esforço axial nos pilares ......................................................................... 106 
Tabela 8.9 - Comparação de resultados – DCR ............................................................................. 107 
Tabela 8.10 - Comparação de resultados ....................................................................................... 108 
 
  xv 
SIMBOLOGIA 
Para os fins da presente dissertação, utilizam-se as siglas e símbolos apresentados abaixo. 
SIGLAS   Designação 
DCR    Demand-Capacity Ratios 
DoD    Department of Defense (United States of America) 
MCCA    Método dos Caminhos de Carga Alternativos 
MRLE    Método da Resistência Local Específica 
OSHA     Occupational Safety & Health Administration 
PP     Peso próprio 
RCP     Restantes cargas permanentes 
SC     Sobrecarga 
Letras maiúsculas latinas 
𝐴𝑠  Área da seção de uma armadura 
𝐸𝑑  Valor de cálculo do efeito das ações 
𝐸𝑠 Valor de cálculo do módulo de elasticidade do aço para armadura de betão armado 
𝐹𝑠 Força máxima passível de ser absorvida pela armadura 
𝐺𝑘,𝑗  Valor característico de uma ação permanente 
𝐿 Vão 
𝑃 Ação 
 
xvi 
 
𝑄𝑘  Valor característico de uma ação variável 
𝑅𝑑  Valor de cálculo da resistência correspondente 
Letras minúsculas latinas 
𝑎 Deslocamento vertical 
𝑎𝑙𝑖𝑚 Deslocamento vertical limite 
𝑓𝑦𝑑  Valor de cálculo da tensão de cedência à tração do aço 
𝑓𝑦𝑘 Valor característico da tensão de cedência à tração do aço 
𝑓𝑡 Tensão de rotura à tração do aço 
𝑘 Coeficiente 
Letras minúsculas gregas 
𝛼 Ângulo 
𝛾𝑔,𝑗  Coeficiente parcial relativo às ações permanentes 
𝛾𝑞  Coeficiente parcial relativo às ações variáveis  
𝜀𝑠 Extensão da armadura 
𝜀𝑢𝑘 Valor característico da extensão do aço à tensão máxima 
𝜀𝑦𝑑 Extensão de cedência do aço 
𝜓2  Coeficiente para a determinação do valor quase-permanente de uma ação variável 
Letras maiúsculas gregas 
Δ𝑐𝑟𝑖𝑡 Deslocamento vertical 
 
  xvii 
Δ𝐿 Variação de comprimento 
Δ𝐿𝑦 Variação de comprimento 
Introdução 
 
  1 
1 INTRODUÇÃO 
1.1 FUNDAMENTAÇÃO E ENQUADRAMENTO DO TEMA 
O colapso progressivo define-se como sendo o colapso parcial ou total de uma estrutura, originado 
pelo dano ou falha de uma zona da mesma. À medida que a falta de resistência do elemento 
estrutural se inicia, evolui para uma reação em cadeia, propagando o efeito de colapso a outros 
elementos da estrutura originado o colapso parcial, ou em situações mais drásticas, o colapso total 
da estrutura. 
O colapso progressivo resulta da perda de resistência local de uma estrutura devido a ações 
acidentais, tais como, uma explosão ou uma colisão de um veículo. Tais danos originam um 
mecanismo de reação em cadeia que se propaga a todo o edifício, o que, em muitos casos conduz 
a um colapso catastrófico. Em geral, o colapso progressivo é caracterizado pela desproporção entre 
a causa de origem e o colapso resultante (Li, Lu, Guan, & Ye, 2011). 
A prevenção de um cenário de colapso progressivo inicia-se em fase de projeto. As estruturas devem 
ser dimensionadas com um adequado grau de continuidade, redundância e ductilidade suficientes 
para, de uma forma eficaz, encontrarem um caminho de carga alternativo quando um dos elementos 
perde a sua capacidade de resistência. Estas são também as características em que se baseia a 
verificação do comportamento estrutural ao sismo. 
Neste âmbito, o projetista vê-se confrontado com a necessidade de dimensionar uma estrutura 
considerando a verificação ao colapso progressivo. Para esse efeito tem que admitir várias 
hipóteses, suprimindo, alternadamente, elementos estruturais do tipo viga ou pilar. No entanto, a 
verificação do sistema estrutural ao colapso progressivo, não deve implicar um aumento significativo 
no custo total, isto é, a obra deve ser economicamente viável. Para além da verificação estrutural, o 
papel do engenheiro passa por encontrar soluções de baixo custo mas com elevada resistência aos 
riscos naturais e antrópicos. 
1.2 MOTIVAÇÃO E OBJETIVOS DO TRABALHO 
Esta dissertação insere-se no âmbito da engenharia de estruturas, com especial incidência na 
temática das estruturas em betão para edifícios sujeitos a ações acidentais. 
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Para comprovar a importância de abordar este tema, procedeu-se a uma recolha bibliográfica de 
alguns exemplos de edifícios que colapsaram como consequência de colapso progressivo. Esses 
exemplos são apresentados, de forma detalhada, em capítulo próprio. 
Neste trabalho pretende-se analisar modelos de cálculo para avaliar fenómenos de alternate load 
path – caminho de cargas alternativo – em estruturas em betão para edifícios. 
Assim, os objetivos propostos no âmbito deste trabalho são, em termos gerais, os seguintes: 
a) Estudo dos conceitos fundamentais referentes ao tema do trabalho; 
b) Investigação dos casos onde os efeitos do colapso progressivo foram marcantes não só a 
nível estrutural, mas sobretudo a nível social e humano; 
c) Descrição dos métodos de prevenção contra o colapso progressivo; 
d) Dimensionamento de uma estrutura contra o colapso progressivo; 
e) Comparação dos resultados dos vários modelos analisados; 
f) Apresentação das conclusões em virtude do estudo realizado.  
1.3 DOMÍNIO DE APLICAÇÃO 
Neste trabalho tem-se como objetivo fundamental o dimensionamento de um edifício, em betão 
armado com uma malha estrutural regular. Com este estudo, pretende-se validar os resultados 
obtidos, quando comparados com os de um programa de cálculo estrutural, para edifícios sujeitos a 
cargas acidentais com o intuito de evitar o desencadeamento do colapso progressivo. 
1.4 PLANO DE TRABALHO 
A presente dissertação encontra-se organizada em oito capítulos. 
No capítulo 1, “Introdução”, explica-se o conceito do tema abordado – colapso progressivo – 
referem-se os objetivos desta dissertação e finaliza-se com a descrição do plano de trabalho. 
No capítulo 2, “Estado da Arte”, descrevem-se os tipos de colapso progressivo e faz-se uma 
abordagem ao destaque deste tema nas normas referentes ao projeto de estruturas. 
No capítulo 3, “Exemplos de colapso progressivo”, são descritos alguns edifícios onde os efeitos do 
colapso progressivo implicaram um impacto socioeconómico a larga escala. 
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No capítulo 4, “Métodos de ”, faz-se uma abordagem aos métodos de prevenção existentes para ter 
em consideração o colapso progressivo. 
No capítulo 5, “Edifícios com reforço ao colapso progressivo”, mencionam-se alguns casos de 
edifícios que foram dimensionados para prevenir o eventual colapso progressivo da estrutura. 
No capítulo 6, “Análise numérica de uma viga”, descrevem-se os procedimentos necessários para o 
dimensionamento de uma viga. 
No capítulo 7, “Exemplo de aplicação”, demonstra-se o dimensionamento de um edifício fictício e as 
características dos materiais utilizados. Também se apresentam as ações e combinações de ações 
utilizadas. 
No capítulo 8, “Modelos analisados”, abordam-se vários modelos de cálculo e comparam-se os 
resultados obtidos com os resultantes do programa de cálculo estrutural. 
Por último, são apresentadas as conclusões obtidas com este trabalho. 
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2 ESTADO DA ARTE 
2.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
A falha de uma estrutura de grandes dimensões tem associadas implicações económicas e sociais 
de graves percussões. Embora o colapso progressivo não seja, em geral, um evento frequente, as 
consequências do seu acontecimento demonstram que é de extrema importância ser considerado 
no projeto de estruturas. 
No entanto, ainda não há uma abordagem científica devidamente definida que permita manter a 
integridade estrutural quando a construção é sujeita a impactos que originam um colapso 
progressivo. Talvez, seja esta uma das razões para este efeito não ser considerado em projeto de 
forma generalizada. 
Por outro lado, no campo científico esta abordagem revela-se complexa quando o problema é 
determinar o colapso. A probabilidade de ocorrência de um colapso progressivo é difícil de 
quantificar, tal como o resultado esperado. 
Na maioria dos casos o impacto de uma carga acidental não pode ser quantificado, nem é conhecido 
o comportamento da estrutura quando sujeita ao colapso. (Kozlova, 2013) 
2.2 TIPOS DE COLAPSO PROGRESSIVO 
O colapso progressivo é caracterizado pela desproporção entre o evento desencadeador e o colapso 
ocorrido, o que origina diferentes tipos de colapso. 
Ao projetar-se uma estrutura pretende-se que responda, de forma adequada, sem danos, à atuação 
de cargas normais. No entanto, os danos locais e/ou globais resultantes do incremento de uma carga 
acidental, não podem ser evitados. A capacidade de uma estrutura não colapsar, de uma forma 
catastrófica, quando solicitada por uma carga acidental, depende de vários fatores: o tipo de ação, 
a localização da ação acidental na estrutura em relação aos seus elementos estruturais, o tipo de 
sistema estrutural e a tecnologia de construção. 
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É aceitável que uma estrutura não seja totalmente resistente à solicitação de ações externas 
provocadas por uma causa inesperada, mas os danos resultantes não deverão ser desproporcionais 
em relação à causa original. As estruturas pré-fabricadas são mais suscetíveis de sofrerem um 
colapso progressivo, quando solicitadas por uma ação acidental, que as estruturas betonadas in-situ. 
Em projeto, o procedimento adequado para ter em consideração as cargas acidentais consiste em 
admitir o colapso de uma área localizada e limitada da estrutura e assegurar que as áreas adjacentes 
da estrutura danificada asseguram um caminho de cargas alternativo, garantindo que não há o 
colapso total da estrutura. 
O colapso progressivo de uma estrutura é um acontecimento raro, porque para que ocorra é 
necessária uma ação acidental que origine os danos locais e/ou uma estrutura que não reúna a 
continuidade, a ductilidade e a redundância adequadas para resistir à propagação dos danos. 
Tecnicamente é impossível projetar edifícios que garantam uma segurança absoluta, para além de 
ser uma opção economicamente inviável. Todavia, é possível construir um edifício com um grau de 
segurança aceitável, relativamente às ações acidentais. 
O colapso progressivo pode ser dividido em seis tipos, dependendo da causa, do mecanismo de 
resposta e das características: pancake, zipper, domino, section, instability e mixed. 
2.2.1 COLAPSO TIPO PANCAKE 
Este tipo de colapso resulta numa falha sequencial caracterizada pela separação dos elementos 
estruturais, pela libertação de energia potencial e a ocorrência de forças de impacto. O colapso das 
Torres do Word Trade Center, em Nova Iorque, em Setembro de 2001, é um exemplo deste tipo de 
colapso – a perda de um elemento estrutural foi limitada a poucos andares, no entanto evoluiu 
progressivamente alargando ao longo da altura da Torre. A energia potencial dos elementos 
colapsados transformou-se em energia cinética que originou uma força de impacto muito superior à 
resistência dos andares inferiores, resultando no colapso total da Torre (Starossek, 2009). Este 
evento será descrito de forma pormenorizada no Capítulo 3.1 “World Trade Center”, do presente 
trabalho. 
O mecanismo deste tipo de colapso consiste na seguinte sequência, exemplificado na Figura 2.1: 
1. Falha inicial dos elementos de suporte de cargas verticais; 
2. Separação dos elementos estruturais e respetiva queda na direção vertical; 
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3. Conversão de energia potencial em energia cinética; 
4. Impacto e perda de resistência dos elementos afetados nos restantes elementos; 
5. Perda de resistência de outros elementos verticais, devido à força de compressão axial 
resultante da força de impacto; 
6. Progressão da perda de resistência na direção vertical. 
(Kozlova, 2013) 
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a) 
 
b) 
 
c) 
 
d) 
 
Figura 2.1 - Evolução do colapso progressivo tipo pancake: a) perda de resistência do pilar; b) 
transformação da energia potencial em energia cinética; c) excesso de carga nos elementos da 
estrutura abaixo do colapso inicial; d) a progressão do colapso (Fonte: Kozlova, 2013) 
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2.2.2 COLAPSO TIPO ZIPPER 
Este tipo de colapso é iniciado pela rotura de um elemento e consequente propagação da sobrecarga 
para os elementos adjacentes. Algumas caraterísticas deste tipo de colapso prendem-se com a 
redistribuição das cargas por caminhos de carga alternativos, aquando da perda de capacidade 
resistente de um elemento de forma repentina e da concentração de cargas estáticas e dinâmicas 
nos elementos adjacentes. (Kozlova, 2013) 
A sequência deste tipo de colapso enumera-se nos itens seguintes e exemplifica-se na Figura 2.2: 
1. Falha inicial de um ou mais elementos da estrutura; 
2. Redistribuição da carga suportada por esses elementos para os restantes; 
3. Carregamento dinâmico devido à evolução rápida da falha e da redistribuição de cargas; 
4. Resposta dinâmica da estrutura com capacidade resistente ao carregamento dinâmico; 
5. Concentração de forças em elementos estruturais semelhantes e adjacentes aos elementos 
que perderam resistência devido à resposta estática e dinâmica da estrutura aquando da 
falha inicial; 
6. Carga excessiva e rotura desses elementos; 
7. Colapso progressivo numa direção transversal às forças principais nos elementos afetados. 
(Kozlova, 2013) 
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a) 
 
b) 
 
c) 
 
Figura 2.2 - Evolução do colapso do tipo zipper: a) perda de resitência do pilar; b) aumento da 
carga nos elementos adjacentes; c) excesso de carga nos pilares, resultando no colapso 
progressivo (Fonte: Kozlova, 2013) 
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2.2.3 COLAPSO TIPO DOMINO 
O efeito domino sugere o colapso com origem numa reação em cadeia. As características deste tipo 
de colapso passam pela queda de um elemento, propagando-se para os seguintes. (Starossek, 
2009). 
O mecanismo de colapso segue a sequência apresentada abaixo e exemplifica-se na Figura 2.3: 
1. Derrube de um elemento em torno do limite inferior; 
2. Conversão de energia potencial em energia cinética; 
3. Impacto lateral do limite superior do elemento derrubado na face lateral de um elemento 
adjacente; 
4. Derrubamento dos elementos adjacentes devido à pressão das forças horizontais; 
5. Colapso progressivo na direção do derrubamento. 
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a) 
 
b) 
 
c) 
 
Figura 2.3 - Colapso progressivo tipo domino: a) Falha inicial e redistribuição de carga para o 
elemento adjacente; b) Derrubamneto dos pilares; c) Colapso progressivo devido ao derrubamento 
(Fonte: Kozlova, 2013) 
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2.2.4 COLAPSO TIPO SECTION 
Quando um elemento sujeito a uma ação (momento fletor ou esforço axial, por exemplo) é cortado, 
as forças internas transmitidas por essa parte são redistribuídas para a seção transversal 
remanescente. Consequentemente, o aumento de tensão em algumas seções pode levar à rotura 
de uma parte da seção transversal, podendo propagar-se a toda a seção transversal. Este tipo de 
colapso pode ser denominado por “rotura rápida” em vez de colapso progressivo (Kozlova, 2013).  
As características e mecanismo de rotura deste tipo de colapso são semelhantes ao colapso tipo 
zipper, descrito no subcapítulo 2.2.2. No entanto, neste caso é mais adequado fazer-se referência à 
seção transversal do elemento e não ao elemento. 
2.2.5 COLAPSO TIPO INSTABILITY 
A instabilidade da estrutura é caracterizada por pequenas imperfeições que originam grandes 
deformações ou mesmo o colapso. Por exemplo, se um elemento de fixação deixar de cumprir a sua 
função, pode originar num sistema instável, podendo propagar-se até ao colapso. Outro exemplo 
deste tipo de colapso é a ineficiência de uma chapa de reforço que conduz à instabilidade local e, 
possivelmente, a um colapso global. Neste caso, o colapso ocorre quando a instabilidade do 
elemento instável se propaga aos elementos estáveis (Kozlova, 2013) 
O mecanismo deste tipo de colapso progressivo é o descrito abaixo e exemplificado na Figura 2.4: 
1. Falha num sistema que contribui para a estabilidade dos elementos estruturais sujeitos a 
compressão; 
2. Instabilidade dos elementos comprimidos; 
3. Perda de resistência desses elementos; 
4. Colapso imediato. 
(Kozlova, 2013) 
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a) 
 
b) 
 
c) 
 
d) 
 
Figura 2.4 – Colapso tipo instability: a) Estrutura com o sistema de fixação; b) falha na treliça; 
c) perda de estabilidade da estrutura; d) Colapso tipo instability. (Fonte: Kozlova, 2013) 
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2.2.6 COLAPSO TIPO MIXED 
O colapso progressivo tipo mixed pode ser atribuído à estrutura, onde um ou mais modos de rotura, 
possam estar associados a diferentes tipos de colapso. (Kozlova, 2013) 
Por exemplo, o colapso parcial do Murrah Federal Building, na cidade de Oklahoma, nos Estados 
Unidos, resultante de um ataque terrorista, em Abril de 1995, envolveu características de dois tipos 
de colapso progressivo: tipo pancake e domino. A explosão destruiu a zona inferior de um dos pilares 
exteriores, causando a rotura de outros dois, que devido à falta de suporte, provocou o colapso dos 
andares superiores. As forças horizontais de tração, induzidas pela falha inicial, levaram ao 
derrubamento de outros elementos, que poderiam ter sido transmitidas a outros elementos através 
de elementos de reforço. Este exemplo é descrito com maior detalhe no subcapítulo 3.4. 
2.3 PREVENÇÃO CONTRA O COLAPSO PROGRESSIVO 
2.3.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
Os projetos de estruturas consideram nas combinações admitidas a ação das cargas permanentes, 
da sobrecarga, do vento e do sismo. De certa forma, as estruturas oferecem determinado nível de 
resistência e ductilidade que contribui para a prevenção do colapso progressivo. 
Quando as estatísticas apontam para a reduzida probabilidade de a estrutura ser sujeita ao impacto 
de cargas acidentais em determinada localização e, para baixo risco de colapso progressivo em 
edifícios, importa encontrar justificação para a consideração deste evento no dimensionamento, que 
fundamente os custos adicionais, não só de projeto mas também de construção. 
No caso de estruturas de grandes dimensões, a principal razão prende-se com o número de vidas 
humanas que se podem perdem no caso de colapso progressivo, seja total ou parcial. 
Contudo, há mais motivos para a consideração do colapso progressivo em projeto. Nos dias de hoje, 
devido à evolução da tecnologia e dos materiais, projetam-se estruturas mais esbeltas e flexíveis, 
conduzindo a uma menor resistência ao colapso, enquanto que em tempos mais antigos, devido à 
limitação de recursos, as estruturas eram, geralmente, mais rígidas. 
As exigências económicas atuais podem conduzir a sistemas estruturais mais vulneráveis ao colapso 
progressivo, tanto ao nível do projeto quanto da construção. A crescente procura na utilização de 
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estruturas pré-fabricadas resulta, também, em estruturas vulneráveis ao colapso progressivo, por 
nem sempre se assegurar a continuidade entre elementos. 
Atualmente é consensual que deve ser considerada em projeto a possibilidade de colapso 
progressivo, devendo ser devidamente incluída nas normas, para assegurar a integridade estrutural 
no caso de rotura localizada. 
Conforme referido ao longo deste trabalho, existem três características fundamentais no que respeita 
à prevenção contra o colapso progressivo: redundância, continuidade e ductilidade. Estes termos 
são abordados nos próximos subcapítulos. 
2.3.2 REDUNDÂNCIA 
A redundância caracteriza-se pela existência de caminhos de carga alternativos com capacidade de 
redistribuição de esforços, quando o sistema estrutura é afetado por uma rotura localizada. Uma 
estrutura redundante, ao ter um apoio danificado, tem a capacidade de redistribuir os esforços para 
outros apoios. 
Um exemplo de uma estrutura redundante localizada em território nacional é a extensão da pista do 
aeroporto da Ilha da Madeira (ver Figura 2.5). No caso da perda da capacidade resistente de um dos 
apoios, as alternativas para a redistribuição de esforços são em grande número. (Laranjeiras, 2011) 
 
Figura 2.5 - Aeroporto da Ilha da Madeira (Fonte: Laranjeiras, 2011) 
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2.3.3 CONTINUIDADE 
A continuidade é caracterizada pela capacidade de redistribuir esforços após a rotura de um 
elemento estrutural. Um nível adequado de continuidade é o que permite a transmissão de cargas 
entre lajes, vigas e pilares no caso de rotura. 
No entanto, para que o sistema estrutural seja eficaz, as características redundância e continuidade 
de uma estrutura devem evoluir conjuntamente. Uma estrutura redundante não é suficientemente 
eficaz se não garantir ao mesmo tempo a continuidade, pois em caso de colapso não possibilita a 
redistribuição de esforços. 
Embora a norma portuguesa NP EN 1992-1-1 seja bastante sucinta em relação ao colapso 
progressivo, conforme abordado no subcapítulo 2.4.2, salienta a necessidade de armadura inferior 
nas vigas, na interseção com os pilares. Esta indicação visa garantir a continuidade, no caso de 
perda de um pilar e consequente inversão de esforços. 
Segundo Laranjeiras (2011), as ligações nas estruturas pré-fabricadas são um problema no que 
respeita a garantir a continuidade, dado não conseguirem assemelhar-se aos apoios de uma 
estrutura monolítica. 
As regiões próximas dos aparelhos de apoio são bastante críticas por se acumularem tensões, 
podendo limitar a transferência de cargas. As estruturas sem juntas (ou aparelhos de apoio), além 
de oferecerem uma ligação entre elementos mais coesa, permitem um conhecimento mais definido 
sobre o efeito das deformações impostas (temperatura e retração). Além do mais, na região dos 
apoios não se gera a concentração de tensões que limita a transferência de cargas, oferecendo mais 
resistência no caso de colapso progressivo (ver Figura 2.6). 
 
a) b) 
Figura 2.6 - Zonas de apoio: a) aparelho de apoio, b) apoio integral, monolítico (Fonte: Laranjeiras, 
2011) 
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2.3.4 DUCTILIDADE 
A ductilidade define-se pela capacidade de uma estrutura suportar grandes deformações antes de 
colapsar, ou seja, relaciona-se com a capacidade de plastificação. 
Quando ocorre a rotura de um elemento estrutural, a estrutura deve apresentar capacidade de 
plastificação suficiente para continuar a suportar as cargas a que está sujeita. Para este efeito, as 
ligações devem manter a resistência para que a estrutura admita grandes deformações sem 
colapsar. 
A ductilidade consegue assegurar-se pelo confinamento do betão, pela continuidade das armaduras 
(através de emendas) e nas ligações entre elementos estruturais contabilizando reserva de 
resistência. 
No caso dos pilares em betão, o seu confinamento com cintas pouco espaçadas é fundamental para 
garantir esta característica. No caso do edifício Pentágono, (ver subcapítulo 5.2), o fato dos pilares 
mais carregados terem cintas helicoidais, impediu que mais pilares tivessem sido destruídos. Até ter 
sido atingida a rotura, tanto os pilares com cintas pouco espaçadas como os pilares com cintas com 
espaçamento comum (20cm), comportaram-se de forma semelhante. No entanto, na rotura, um 
espaçamento mais reduzido garante um comportamento dúctil, suportando maiores deformações 
até se atingir o colapso. 
Em suma, este tipo de cintas permite o elemento absorver muito mais energia do que um pilar com 
espaçamento comum. (Laranjeiras, 2011) 
2.4 NORMAS 
2.4.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
No subcapítulo 2.4 pretende fazer-se uma abordagem à legislação existente em matéria de 
prevenção do colapso progressivo. Pela ordem em seguida descrita, são apresentadas as 
referências a este tema nas seguintes normas: Norma Portuguesa NP EN 1992-1-1 2010 
(Eurocódigo 2 – Projeto de estruturas de betão, Parte 1-1: Regras gerais e regras para edifícios); 
Norma Brasileira ABNT NBR 6118:2014 (Projeto de estruturas de concreto – Procedimento); 
American Society of Civil Engineers ASCE/SEI 7-05 (Minimum Design Loads for Buildings and Others 
Structures). Por fim, faz-se referência de forma sucinta, aos critérios recomendados na Unified 
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Facilities Criteria:2013 (UFC – Design of Buildings to Resist Progressive Collapse; Department of 
Defense, United States of America). 
Por se tratar de um levantamento das medidas recomendadas para prevenir os efeitos do colapso 
progressivo, alguns termos e imagens apresentados neste capítulo são retiradas das normas 
referidas. 
2.4.2 NORMA PORTUGUESA (NP EN 1992-1-1 2010) 
A norma portuguesa refere-se ao colapso progressivo de forma bastante sumária. O ponto 1 do 
subcapítulo “9.10.1 Generalidades” (respeitante ao subcapítulo “9.10 Sistemas de cintagem”, do 
capítulo “9 Disposições construtivas relativas a elementos e regras particulares”) menciona que as 
estruturas que não são dimensionadas para resistir às ações acidentais devem ser dotadas de um 
sistema de cintagem adequado, para evitar os fenómenos de colapso progressivo, pela definição de 
trajetórias de carga alternativas, aquando da ocorrência de danos locais. Enumera, ainda quatro 
regras para satisfazer este requisito: 
 1ª regra: Devem prever-se cintas periféricas, interiores, horizontais para travamento de 
pilares ou paredes e, se necessário, cintas verticais (no caso de edifícios constituídos por 
painéis); 
 2ª regra: Nas situações em que um edifício seja dividido por juntas de dilatação em blocos 
estruturalmente independentes, dever-se-á prever um sistema de cintagem independente 
para cada bloco; 
 3ª regra: Para o cálculo das cintas pode considerar-se que as armaduras atingem o valor 
característico da tensão de cedência e têm capacidade para resistir aos esforços de 
tração (…) 
 4ª regra: As armaduras adotadas para outros fins nos elementos estruturais (pilares, 
paredes, vigas e pavimentos) contribuem na totalidade ou parcialmente para os sistemas de 
cintagem descritos. 
A mesma norma remete para a alínea g) do “Anexo nacional NA.4.3 Informações específicas” a 
fórmula de cálculo da armadura necessária para fazer face aos efeitos do colapso progressivo na 
análise de lajes fungiformes e paredes de contraventamento. Complementarmente, a armadura que 
na face inferior da laje deve atravessar a seção do pilar é calculada pela seguinte expressão: 
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𝐴𝑠𝑓𝑦𝑑 + 𝐴𝑝𝑓𝑝𝑑 ≥ 𝑉𝑆𝑑 
Em que: 
𝐴𝑠 – área das armaduras na face inferior da laje que atravessam a seção do pilar 
𝐴𝑝 – área dos cabos de pré-esforço que atravessam a seção do pilar 
𝑓𝑝𝑑 – valor de cálculo da tensão do aço 
𝑉𝑆𝑑 – força transmitida ao pilar 
Sendo que a armadura deverá ser, no mínimo, 2 varões de 12mm em cada direção. No cálculo de 
𝑉𝑆𝑑 pode ter-se em consideração o efeito do pré-esforço. 
Esta armadura é complementar à armadura inferior (≥ 2 varões) necessária nos pilares interiores, 
em cada direção ortogonal e que atravesse o pilar, a que faz referência o item “9.4.1 Laje na zona 
de pilares interiores” (respeitante ao subcapítulo “9.4 Lajes fungiformes”, do capítulo “9 Disposições 
construtivas relativas a elementos e regras particulares”). 
2.4.3 NORMA BRASILEIRA (ABNT BNR 6118:2014) 
À semelhança da norma portuguesa, também a norma brasileira se refere ao colapso progressivo 
de forma sucinta. A ABNT NBR 6118:2014 refere, na alínea e) do subcapítulo "10.3 Estados-limites 
últimos (ELU)" (respeitante ao capítulo “10 Segurança e estados-limites”), que a segurança das 
estruturas de betão armado deve ser verificada em relação ao estado-limite último de colapso 
progressivo. 
No âmbito do dimensionamento e da verificação da segurança de lajes ao punçoamento, a norma 
define, no ponto "19.5.4 Colapso progressivo" (subcapítulo “19.5 Dimensionamento de lajes à 
punção”, capítulo “19 Dimensionamento e verificação de lajes”), duas premissas a serem 
consideradas de forma a garantir a ductilidade local e proteção contra o colapso progressivo: 
a) A armadura de flexão inferior, que atravessa o contorno C deve ser suficientemente 
ancorada além do contorno C' ou C'' (ver Figura 2.7); 
Em que: 
C - contorno da área de aplicação da carga 
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C' - contorno crítico, externo e distante 2d do contorno C, no plano da laje 
C'' - contorno afastado 2d do último contorno de armadura 
b) A armadura referida na alínea a) deve cumprir a seguinte condição: 
𝑓𝑦𝑑𝐴𝑠,𝑐𝑐𝑝 ≥ 1,5 𝐹𝑆𝑑 
Em que: 
 𝐴𝑠,𝑐𝑐𝑝 -  somatório de todas as áreas dos varões inferiores que cruzam cada uma das  
  faces do pilar 
 𝐹𝑆𝑑 - força ou reação de punção de cálculo e pode ser calculada com 𝛾𝑓 igual a 1,2 
 γf - coeficiente de ponderação da ação 
 
Figura 2.7 - Armadura contra colapso progressivo (Fonte: figura 19.10 da Norma Brasileira ABNT 
NBR 6118 - Projeto de estruturas de concreto - Procedimento, 2014) 
No que respeita ao detalhamento de lajes, específica no capítulo "20.3 Lajes sem vigas" (capítulo 
“20 Detalhamento de lajes”) que, em matéria de armadura passiva, deve ser considerada a condição 
de ter pelo menos dois varões a passar continuamente sobre os apoios, respeitando a armadura 
contra colapso progressivo. (ver Figura 2.8) 
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Figura 2.8 - Armadura contra colapso progressivo - Lajes sem vigas (Fonte: figura 20.2 da Norma 
Brasileira ABNT NBR 6118 - Projeto de estruturas de concreto - Procedimento, 2014) 
No caso das lajes pré-esforçadas, a ABNT NBR 6118:2014 menciona poder prescindir-se da 
armadura passiva contra colapso progressivo, se pelo menos um cabo, em cada direção ortogonal, 
passar pelo interior da armadura longitudinal contida na seção transversal dos pilares ou elementos 
de apoio das lajes lisas ou cogumelo de edifícios comerciais e residenciais (“20.3.2.6 Armaduras 
passivas e ativas”, subcapítulo “20.3.2 Lajes protendidas”, subcapítulo “2.3 Lajes sem vigas”, 
capítulo “20 Detalhamento de lajes”). (Norma Brasileira ABNT NBR 6118 - Projeto de estruturas de 
concreto - Procedimento, 2014) 
2.4.4 NORMA AMERICANA (ACI 318-11) 
A norma Americana ACI 318-11, à semelhança de outras normas descritas neste trabalho, não é 
muito exaustiva em matéria de colapso progressivo. 
No capítulo 16 (Precast Concrete) é referido que as ligações entre elementos estruturais devem 
garantir a integridade estrutural. A mesma norma indica ainda que a integridade global de uma 
estrutura pré-fabricada pode ser melhorada através do detalhamento de reforços nos elementos e 
respetivas ligações. 
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Ao longo dos subcapítulos 16.5.1 e 16.5.2 são descritos requisitos mínimos para que uma estrutura 
de betão pré-fabricado seja dotada de integridade estrutural. 
Tal como abordado no método indireto (ver subcapítulo 4.3), o código ACI 318-11 admite a 
necessidade de amarrações transversais, verticais, periféricas e longitudinais a somar às 
observadas por cálculo convencional. 
2.4.5 U. S. DEPARTMENT OF DEFENSE (DOD) - UNIFIED FACILITIES 
CRITERIA (UFC) 
Em 2005, o Departamento da Defesa dos Estados Unidos da América emitiu uma norma 
desenvolvida com o intuito que os edifícios com mais de três andares fossem dimensionados para 
resistir ao colapso progressivo. A exigência prendia-se com o objetivo de evitar o colapso total da 
estrutura, caso fosse sujeita a uma rotura localizada. 
Para reduzir a possibilidade de colapso progressivo, a norma abordava dois métodos: direto e 
indireto. (ver subcapítulo 4) 
Nesta norma os edifícios eram classificados em quatro níveis de proteção, cabendo ao projetista 
atribuir o nível que melhor se enquadra com o edifício alvo de estudo: 
a) Nível muito baixo de proteção (VLLOP) 
b) Nível baixo de proteção (LLOP) 
c) Nível moderado de proteção (MLOP) 
d) Nível elevado de proteção (HLOP) 
Em função do nível de proteção aplicavam-se as medidas de prevenção do colapso progressivo. As 
estruturas classificadas como VLLOP e LLOP eram remetidas para o método indireto. Nas restantes 
classificações, MLOP e HLOP, as medidas de prevenção deviam combinar os requisitos de ambos 
os métodos: direto e indireto. 
Em 2009, o Departamento de Defesa do EUA atualizou a norma até então em vigor (emitida em 
2005), sendo que as alterações registadas são substanciais, apenas se mantendo, na generalidade, 
a localização dos elementos verticais a serem removidos. 
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Nesta atualização, a classificação quanto ao nível de proteção ficou sem efeito, sendo substituída 
pelo nível de ocupação e função do edifício, mantendo-se, no entanto, o mesmo número de níveis (I 
a IV). 
Relativamente à área colapsada, esta norma não permite que um elemento seja totalmente 
danificado, em detrimento da destruição de outro elemento. 
No procedimento de cálculo, as equações foram alteradas para que incluíssem níveis de resistência 
da estrutura ao colapso mais elevados, nomeadamente na análise dinâmica não-linear geométrica 
e na análise estática não-linear geométrica. 
Na norma emitida em 2009, os elementos estruturais a serem removidos para efeitos de cálculo não 
abrangem apenas os pilares, incluindo também os pavimentos superiores, por se considerar que 
nem sempre os pilares são os primeiros elementos a colapsar. (Bittarello, 2013) 
2.4.6 U. S. GENERAL SERVICES ADMINISTRATION 
2.4.6.1 GSA PBS-100 - Facilities Standards for the Public Buildings 
Service (2014) 
A Norma PBS-100 - Facilities Standards for the Public Buildings Service refere, no subcapítulo 8.4 
“Structural Systems”, que o projetista deve assegurar caminhos de carga alternativos nas estruturas 
que devem resistir a ações acidentais. 
O dimensionamento dessas estruturas deve ser baseado em métodos de análise estática e/ou 
dinâmica que cumpram esses critérios de segurança. No entanto, a mesma norma não esclarece o 
procedimento de cálculo desses métodos. 
Ao longo do documento não é clarificado o grau de relevância a dar a ações acidentais. Caso exista 
a possibilidade de ocorrer uma explosão que origine o colapso da estrutura, essa probabilidade é 
classificada de ocorrência razoável, referindo que, se forem tomadas as devidas precauções, não se 
verifica o colapso da estrutura. 
O disposto no capítulo 8 “Design Standards for U.S. Court Facilities” é aplicável aos edifícios em que 
exista risco de explosão. As disposições indicam diretrizes de desempenho e remetem para manuais 
técnicos que incluem estudos que abordam a temática dos efeitos de explosão. (GSA PBS-100 - 
Facilities Standards for the Public Buildings Service, 2014) 
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2.4.6.2 GSA Alternate Path Analysis & Design Guidelines for 
Progressive Collapse Resistance (2013) 
O documento abordado neste subcapítulo tem como finalidade apresentar diretrizes no sentido de 
reduzir o risco de colapso progressivo no dimensionamento de edifícios governamentais. Quanto 
aos edifícios governamentais existentes pretende auxiliar na avaliação de risco de colapso 
progressivo. 
Para atender à finalidade do documento é apresentada uma metodologia para minimizar o risco de 
colapso progressivo nas edificações novas e de avaliação para as existentes. 
O documento refere que as orientações indicadas não substituem, em projeto, uma análise prevendo 
o risco de explosão. Por esse motivo, as conclusões retiradas da aplicação destas diretrizes não 
substituem a consideração deste tipo de evento em projeto. As exigências contidas neste documento 
são um conjunto independente de requisitos para atender às disposições do Interagency Security 
Committee (ISC) referentes ao colapso progressivo. 
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3 EXEMPLOS DE COLAPSO PROGRESSIVO 
3.1 WORLD TRADE CENTER TOWERS 
Um exemplo do colapso progressivo tipo pancake (ver subcapítulo 2.2.1) ocorreu no início deste 
século no complexo do World Trade Center Plaza, na cidade de Nova Iorque, com as World Trade 
Center Towers (WTC1 e WTC2) (ver Figura 3.1e Figura 3.2). A 11 de setembro de 2011, dois aviões 
sequestrados embateram, intencionalmente, nas Torres 1 e 2 do World Trade Center.  
Os edifícios foram dimensionados para resistirem a este tipo de ações, uma vez que a fachada 
exterior foi projetada de forma a ter capacidade de redistribuição de esforços, em torno de uma 
abertura, caso fosse sujeita a uma solicitação desta natureza. 
No entanto, as estruturas sofreram um colapso progressivo total, causado, fundamentalmente, pelos 
danos provocados pelo incêndio na estrutura metálica. Apesar dos edifícios serem revestidos com 
material de proteção ao fogo, o impacto conseguiu superar esse nível de proteção, permitindo que o 
fogo se propagasse de forma descontrolada. Com a propagação do fogo a estrutura metálica perdeu 
a sua resistência, deixando de ter capacidade para assegurar a redistribuição de cargas, originando 
o colapso progressivo dos dois edifícios. (Brunnet, 2012) 
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Figura 3.1 - Planta esquemática do World Trade Center Plaza (Fonte: 
http://www.achetudoeregiao.com.br/atr/gifs/world_trade_center_planta.jpg) 
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Figura 3.2 - Torres 1 e 2 do World Trade Center antes do colapso (Fonte: 
http://www.achetudoeregiao.com.br/atr/world_trade_center_fotos.htm) 
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Figura 3.3 – Colapso Progressivo das Torres World Trade Center (Fonte: 
http://failures.wikispaces.com/file/view/WTC_wiki_1.jpg/285575766/800x640/WTC_wiki_1.jpg) 
3.2 RONAN POINT APARTMENT TOWER 
3.2.1 ENQUADRAMENTO GERAL 
Entre 1966 e 1968, foi construído, em Londres, a Ronan Point Apartment Tower, um edifício de 22 
andares destinados a habitação de baixo custo. O edifício, constituído por painéis pré-fabricados, 
tinha 64m de altura e cinco apartamentos por piso, o que perfazia um total de 110 habitações. A 16 
de maio de 1968, assistiu-se ao seu colapso parcial, resultante de uma explosão de gás numa 
cozinha localizada na fachada sudeste do 18.º andar. A força da explosão foi suficiente para expelir 
o painel da fachada, que suportava os pisos acima. A laje do 19.º andar, sem apoio, propagou o 
colapso até às lajes e paredes dos pisos acima até à cobertura. 
O 18.º andar, ao ser sobrecarregado pelo impacto do desmoronamento dos pisos superiores, deu 
origem à segunda fase do colapso, propagando-o até ao piso térreo. Apesar do colapso não ter sido 
Exemplos de colapso progressivo 
 
  31 
extensivo a todo o edifício, os danos provocados foram desproporcionais aos danos iniciais. (ver 
Figura 3.4) (Voycik, 2009) 
 
Figura 3.4 – Ronan Point – Vista geral do colapso progressivo (Fonte: 
http://www.highrise.eca.ed.ac.uk/images/collapse_plate1.jpg) 
Deste acidente, no Ronan Point, resultaram perda de vidas humanas. O resultado da investigação 
deste caso, concluiu que houve falhas, tanto ao nível do projeto, quanto da construção.  
No campo do projeto, as normas utilizadas tinham mais de quinze anos e foram consideradas 
desatualizadas. No seu dimensionamento não foram considerados caminhos de carga alternativos, 
de forma a precaver a possível perda de uma parede de suporte. Concluiu-se, ainda, que a ação do 
vento, considerando a situação mais desfavorável, ou os efeitos de um incêndio, poderiam, de igual 
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forma, ter resultado no colapso da estrutura. O relatório da investigação considerou que a explosão 
foi de baixa intensidade e, portanto, insuficiente para causar o colapso da estrutura, caso o edifício 
fosse dotado de integridade estrutural adequada. 
Face aos fatos apurados, a investigação atribuiu à deficiente integridade estrutural do edifício a 
causa do colapso parcial, justificada, em parte pelo sistema estrutural utilizado na construção do 
mesmo. 
O Ronan Point Apartment Tower foi construído com recurso ao sistema Larsen-Nielsen, que consistia 
num sistema de elementos estruturais em betão pré-fabricado. Cada piso era suportado pelas 
paredes do piso imediatamente abaixo e as ligações entre lajes e paredes não garantiam 
continuidade no nó. Contudo, apesar do edifício ter sido sujeito a reforço, as preocupações com a 
segurança persistiram, culminando na sua demolição total, em 1986.  
O colapso do Ronan Point levou à reavaliação das normas que regulamentavam a construção e as 
bases de projeto, nomeadamente as cargas consideradas e as verificações de segurança, 
nomeadamente na importância de continuidade nos nós da estrutura. (Voycik, 2009) 
3.2.2 DESCRIÇÃO DO SISTEMA ESTRUTURAL 
Este edifício situava-se em Londres, local amplamente destruído durante a II Guerra Mundial. Após 
a Guerra, e face à necessidade de reconstrução da cidade foram construídas habitações de baixo 
custo e rápida execução. A mão-de-obra existente não era devidamente qualificada, a permissão de 
densidades de ocupação mais elevadas e o desenvolvimento da construção em pré-fabricado levou 
ao aparecimento massivo de edifícios de apartamentos. 
A construção do Ronan Point baseou-se no sistema Larsen-Nielsen, desenvolvido na Dinamarca, 
em 1948. Na época, esta opção prendeu-se com a facilidade de execução. Este sistema consiste na 
execução dos elementos estruturais (paredes, lajes e escadas) em betão pré-fabricado, construídos 
em fábrica, com o intuito de minimizar os custos e a mão-de-obra no local da edificação. Todos os 
elementos estruturais de um andar tinham a função de suportar o andar superior. No entanto, o 
sistema Larsen-Nielsen não foi concebido para edificações com mais de seis pisos. 
O Ronan Point foi o segundo de nove edifícios a serem construídos com recurso a este sistema 
construtivo. Conforme descrito anteriormente, a laje de cada piso, em betão pré-fabricado, apoiava 
nas paredes estruturais do piso imediatamente abaixo. Com isto, o único caminho de cargas 
alternativo era através dessas paredes, sempre no sentido da ação gravítica. Os painéis de parede 
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eram assentes com recurso a uma grua e as ligações paredes-lajes eram conseguidas utilizando 
ferrolhos e preenchidas com argamassa seca. Desta forma, as ligações não garantiam a 
redistribuição das cargas, numa situação de rotura localizada. (Voycik, 2009) 
3.2.3 ORIGEM E CAUSAS DO COLAPSO PROGRESSIVO 
Na madrugada do dia 16 de maio de 1948, o morador do apartamento 90, localizado no 18º andar 
do edifício Ronan Point, acendeu um fósforo, tendo ficado inconsciente pela explosão de gás 
provocada. Os efeitos da explosão juntamente com as características do edifício foram as causas 
apontadas para a elevada extensão dos danos provocados e do colapso parcial do edifício. 
A força da explosão derrubou as paredes, sem função estrutural, da cozinha e sala de estar, assim 
como as paredes estruturais do canto a sudeste do apartamento 90. (ver Figura 3.5) 
 
 
Figura 3.5 – Ronan Point - Cenário de um colapso progressivo após a explosão de um elemento 
resistente do painel da fachada devido a uma explosão de gás (Fonte: fib - fédération internationale 
du béton, 2012) 
Estas paredes funcionavam como o único suporte estrutural do piso superior, o 19.º. Assim, numa 
primeira fase, o colapso iniciou-se no 19.º andar, propagando-se para os pisos superiores, até à 
cobertura. (ver Figura 3.6) 
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Como resultado, a capacidade de carga do piso 18.º foi excedida pelo impacto dos andares 
superiores sujeitos ao desmoronamento, dando início à segunda fase do colapso do edifício. O piso 
18.º desabou sobre o 17.º, propagando o desabamento até ao piso térreo. 
 
Figura 3.6 - Ronan Point – Detalhe da primeira fase do colapso progressivo (Fonte: 
http://conspiromedia.files.wordpress.com/2013/12/1ronan_point1_ready.jpg) 
O colapso demoliu uma parte da sala de estar dos apartamentos do lado sudeste, deixando intacta 
a zona dos quartos. Devido à hora do acontecimento, a maioria dos habitantes ainda estavam a 
dormir, podendo este fato ter contribuído consideravelmente para a redução da taxa de mortalidade. 
Os relatórios realizados apontaram a explosão como o princípio do colapso dos apartamentos. A 
investigação deste caso ficou a cargo de uma equipa governamental, tendo sido o relatório emitido 
alguns meses depois do sucedido. 
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O relatório da investigação considerou, ainda, que a explosão foi de baixa intensidade, rondando os 
69 kPa. No entanto, os ensaios realizados comprovaram que uma pressão de 21 kPa seria suficiente 
para ocorrer uma situação análoga. 
Apesar deste fato, é certo que o colapso deveu-se à falta de integridade estrutural do edifício, pois 
não estava devidamente assegurado um caminho de carga alternativo, para redistribuição de forças, 
no caso de rotura localizada, dado que os pisos superiores não tinham apoio redundante. 
Na Figura 3.7 mostra-se a resposta inadequada da estrutura, em que a explosão de gás provocou o 
colapso de uma fachada do edifício. 
 
Figura 3.7 - Colapso progressivo de parte do bloco de 26 apartamentos “Ronan Point” (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/en/5/55/Ronan_Point_-_Daily_Telegraph.jpg) 
3.2.4 CONSEQUÊNCIAS NAS NORMAS EXISTENTES 
A importância da continuidade nos nós e a redundância das estruturas passaram a ter destaque face 
ao sucedido neste edifício. A necessidade de um controlo rigoroso dos processos de construção 
assumiu um papel fundamental na execução de estruturas. Os regulamentos, tanto ao nível da 
execução de projeto, quanto ao nível da construção sofreram alterações, como se descreve em 
seguida (Voycik, 2009): 
Análise de Estruturas de Edifícios sujeitas a Ações Acidentais 
36 
a) O Reino Unido procedeu a alterações nos regulamentos da construção em 1970. Os edifícios 
com mais de quatro pisos deveriam ser projetados para resistir ao colapso progressivo. 
b) O governo britânico definiu diretrizes que exigiam mecanismos para evitar falhas nas 
estruturas deste género, limitando o mínimo da tensão de resistência à tração no valor de 
20 MPa em toda o comprimento das paredes e pavimentos. 
c) A Associação de cimento Portland e o Instituto de Betão Pré-fabricado desenvolveu 
diretrizes que exigiam que os elementos estruturais fossem devidamente amarrados entre 
si. 
d) Os Estados Unidos introduziram alterações nos regulamentos para garantir que os sistemas 
estruturais permanecessem estáveis, mesmo depois de sujeitos a uma rotura local. 
3.2.5 CONCLUSÕES 
Na fase de projeto, o caso do colapso dos apartamentos Ronan Point mostra de forma clara a 
necessidade de redundância e continuidade estrutural para garantir uma melhor redistribuição de 
cargas e a diminuição da solicitação de cada elemento estrutural. Na fase de construção mostra a 
necessidade de um rigoroso controlo de qualidade em todo o processo construtivo. A explosão de 
gás foi de baixa intensidade, o que não deveria ter repercussões para além de danos localizados. O 
colapso parcial e a perda de vidas humanas ultrapassaram o aceitável, face à causa do acidente. 
A integridade de uma estrutura assume elevada importância na prevenção do colapso progressivo. 
Apesar deste caso ter estado na origem da revisão das normas e diretrizes de elaboração de projetos 
e controlo de construção, não impediu outros relatos de colapso, posteriormente ao caso Ronan 
Point Apartment Tower. (Voycik, 2009) 
3.3 SKYLINE PLAZA 
3.3.1 ENQUADRAMENTO GERAL 
O Skyline Plaza era um complexo de grandes dimensões, localizado na Virgínia, composto por oito 
edifícios de apartamentos, seis de escritórios, um hotel e um centro comercial. Na tarde do dia 2 de 
março de 1973, durante a sua construção (ver Figura 3.8), um edifício residencial e o parque de 
estacionamento contíguo entrou em colapso, resultando na morte de 14 trabalhadores e ferindo 
outros 34. A origem do colapso esteve na remoção da cofragem do 23.º andar, sem o betão ter 
Exemplos de colapso progressivo 
 
  37 
atingido a capacidade resistente suficiente, provocando um aumento da tensão de corte em torno 
dos pilares. A falta de resistência ao corte em torno de alguns pilares do 23.º andar, provocou o 
excesso de carga nos restantes, originando o colapso de toda a laje desse piso para o de baixo. Por 
conseguinte, o aumento da sobrecarga no andar 22.º, devido ao desmoronamento dos andares 
superiores, superou a capacidade de carga desse piso, propagando o colapso até ao piso térreo. 
(Perkins, 2009) 
 
Figura 3.8 - Skyline Plaza em construção (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) 
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3.3.2 DESCRIÇÃO DO SISTEMA ESTRUTURAL 
O edifício sujeito ao colapso era construído em betão armado e constituído por 26 andares, 4 de 
cave e uma laje de cobertura. A laje do rés-do-chão tinha cerca de 23cm de espessura e as restantes 
20cm. 
Nos pisos em que a largura da fachada superava os 100m, a betonagem das lajes era dividida em 
quatro fases. (ver Figura 3.9) 
 
Figura 3.9 - Corte esquemático das fases de betonagem (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) 
No momento do colapso as seções 1 e 2 do 24º andar já tinham sido betonadas, a seção 3 
encontrava-se em fase de betonagem e a seção 4 ainda não tinha sido betonada. De acordo com os 
depoimentos dos trabalhadores e com o registo fotográfico existente da evolução da obra, conclui-se 
que a cofragem das seções 1 e 2 da 22º andar tinha sido removida antes do colapso. 
A escoramento da seção 3 do 22º andar - localizada dois pisos abaixo do local que se encontrava a 
ser betonado – estava a ser retirada no momento do colapso da estrutura. 
A estrutura era edificada com recurso a duas gruas localizadas, nas seções 2 e 4. No início da 
construção as gruas foram apoiadas no ensoleiramento geral. À medida que a construção ia 
avançando para os pisos superiores, surgia a necessidade de subir a cota altimétrica destes 
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equipamentos. No dia do colapso, a base das gruas das seções 2 e 4 localizavam-se no 20º e 14º 
andares, respetivamente (Leyendecker & Fattal, 1977). 
3.3.3 ORIGEM E CAUSAS DO COLAPSO 
A investigação e apuramento da causa do colapso do Skyline Plaza foi da responsabilidade do 
Center for Building Technology of the National Bureau of Standards, tendo sido iniciado três dias 
depois do colapso (a 5 de março de 1973). 
Um dos procedimentos consistiu numa análise tridimensional com elementos finitos dos 22º e 23º 
andares para determinar os esforços atuantes nas lajes e se estas teriam tido capacidade resistente 
para fazer face a essas ações. 
Nas entrevistas realizadas aos trabalhadores da obra, não houve consenso quanto à remoção do 
escoramento do 22º andar, no momento do colapso (se a remoção teria sido parcial, total ou até, se 
não chegou a ocorrer a remoção do escoramento). Por conseguinte, a análise foi repartida em três 
casos distintos de forma a abranger todas as combinações no momento do colapso. 
No caso 1 considerou-se que a cofragem do 22º piso foi retirada, na totalidade, antes do colapso. O 
que significa que o 23 ºandar suportava, para além do seu peso próprio, o peso da laje do 24º andar 
e respetiva cofragem. Nesta hipótese de cálculo, admitiu-se que a resistência à compressão do 
betão, do 23º andar, era de cerca de 8MPa. 
No caso 2 admitiu-se que a resistência à compressão de betão da laje do 23.º piso era bastante 
superior, podendo atingir um valor de cerca de 20MPa. 
No caso 3 admitiu-se que apenas parte da cofragem do 22º andar seria retirada. O que significa que 
os 22º e 23º andares suportariam, conjuntamente, as cargas dos pisos superiores. Neste caso, 
considerou-se que a resistência à compressão do betão no 22º andar era de cerca de 9MPa. 
A análise efetuada concluiu que os momentos provocados na zona dos pilares não foram suficientes 
para provocar rotura. No entanto, nos casos 1 e 3 concluiu-se que na zona dos pilares n.º 67, 68, 83 
e 84 a tensão de corte era superior à capacidade resistente da laje. Desta informação, concluiu-se 
que a remoção parcial ou total da cofragem teve uma contribuição determinante para o colapso. (ver 
Figura 3.10) 
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Os resultados da análise ao caso 2 revelaram que a tensão de corte na laje não excedeu a sua 
capacidade resistente. Por esse motivo, pode afirmar-se que a resistência do betão da laje do 23º 
andar, no momento do colapso, era inferior ao valor utilizado no dimensionamento (cerca de 20MPa). 
 
Figura 3.10 - Planta tipo de um piso do Skyline Plaza (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) 
A rotura descrita no caso do Skyline Plaza é bastante indesejável, na medida em que ocorre de 
forma instantânea. Este tipo de rotura pode, muitas vezes, estar na origem da rotura progressiva, 
que é definida pela Portland Cement Association como sendo “uma rotura local dos elementos 
primários, propagando o colapso até aos elementos adjacentes”. 
No caso do Skyline Plaza, a rotura dos pilares do 23º andar, deveu-se ao punçoamento com origem 
na laje do andar inferior, propagando-se para uma rotura de proporções superiores à causa inicial. 
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Figura 3.11 - Vista geral do Skyline Plaza após o colapso (Fonte: Leyendecker & Fattal, 1977) 
Aliada à análise da estrutura, o Center for Building Technology of the National Bureau of Standards 
colaborou na verificação do cumprimento das normas da OSHA (Occupational Safety & Health 
Administration) durante o dimensionamento e construção do Skyline Plaza. 
Apesar da constatação de algumas irregularidades, nem todas foram apontadas como fator 
determinante para o colapso da estrutura. Nos próximos parágrafos são enumeradas algumas 
diretrizes a serem cumpridas, de acordo com a OSHA e as irregularidades detetadas no Skyline 
Plaza: 
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a) O escoramento deve estar no local por um período de tempo mínimo de 10 dias, com 
temperatura superior a 10ºC, quando os vãos têm comprimento superior a 6,1m. 
Os vãos do 22º piso eram superiores a 6,1m. No entanto, a remoção do escoramento não 
cumpriu o critério de tempo e temperatura mínimos estabelecidos, tendo sido retirado antes dos 10 
dias. 
b) As amostras de betão devem ser testadas para auferir se o material atingiu a capacidade 
resistente necessária para suportar as cargas a que a estrutura vai ser sujeita. 
Não foram realizados testes às amostras de betão. 
c) O desaprumo do escoramento tem um limite máximo definido. Além disso, todos os 
elementos do escoramento danificados ou sem capacidade resistente necessária devem ser 
substituídos. 
No entanto, nos 23º e 24º andares esse limite foi ultrapassado. Os elementos sem 
capacidade resistente não foram substituídos. 
d) Seve ser realizada uma inspeção antes, durante e depois da colocação do betão em obra. 
Essa inspeção não foi realizada. 
e) Deve ser cumprido um limite máximo inferior e superior de distância entre apoios das gruas. 
Esse limite máximo não foi cumprido na construção do Skyline Plaza. (Leyendecker & Fattal, 
1977) 
3.3.4 CONSEQUÊNCIAS NAS NORMAS 
Após este acontecimento, a Portland Cement Association e o Precast and Prestressed Concrete 
Institute emitiram diretrizes incluindo disposições para evitar o colapso progressivo. Em novembro 
de 1974, o ACI Journal reforçou a ideia de que as cargas de construção devem ter um papel paralelo 
às restantes cargas, para fins de projeto. (Perkins, 2009) 
3.3.5 CONCLUSÕES 
Com base na análise do caso 2, concluiu-se que o colapso poderia ter sido evitado se o escoramento 
não tivesse sido retirado antes do betão atingir a capacidade resistente total. 
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No decorrer da construção, as fases de retirar o escoramento devem estar adequadamente 
definidas, para considerar o tempo de cura do betão. Para aferir este critério pode realizar-se um 
teste ao betão antes da remoção do escoramento e, assim confirmar se o material está a cumprir o 
valor de resistência definido em projeto. (Perkins, 2009) 
3.4 ALFRED P. MURRAH FEDERAL OFFICE BUILDING 
3.4.1 ENQUADRAMENTO GERAL 
Alfred P. Murrah era um edifício governamental, localizado na cidade de Oklahoma, EUA (ver Figura 
3.12). A 19 de abril de 1995, um veículo carregado com uma substância altamente explosiva foi 
detonada nas proximidades do edifício. A explosão, resultante do ataque terrorista, causou a morte 
a 167 pessoas e feriu 782, sendo este um exemplo do colapso progressivo tipo pancake. (ver 
subcapítulo 2.2.1) 
 
Figura 3.12 – Edifício Alfred P. Murrah antes do atentado (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/en/7/77/Alfred_P._Murrah_Federal_Building_before_destructi
on.jpg) 
A explosão resultou no colapso progressivo de cerca de metade dos nove pisos do edifício. Nas 
investigações efetuadas concluiu-se que o edifício foi dimensionado como uma estrutura de betão 
armado, estando em conformidade com a norma ACI 318, de 1970. No entanto, a norma não exigia 
o dimensionamento para ações acidentais, como é o caso de explosões. 
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O edifício foi projetado para o “GSA Public Buildings Service” no início de 1970 e a sua conclusão 
ocorreu cerca de seis anos depois. (Perez, 2009) 
3.4.2 DESCRIÇÃO DO SISTEMA ESTRUTURAL 
A geometria do edifício era regular e tinha dimensões em planta de 30m x 67m. No que respeita à 
altura, era composto por 9 pisos. A sua utilização era destinada a escritórios, com um parque de 
estacionamento de vários pisos. 
Na fachada norte (lado onde estacionou o veículo) estava materializada uma viga de transição ao 
nível do terceiro andar, com vãos superiores a 12m que suportava os pilares dos andares superiores, 
espaçados entre 6,1m. O sistema estrutural era composto por betão armado. (Perez, 2009) 
3.4.3 ORIGEM E CAUSAS DO COLAPSO 
A explosão causou extensos danos na fachada do lado em que se deu a detonação, estendendo-se 
cerca de 20m para dentro do edifício, o que representa cerca de metade da sua área útil (ver Figura 
3.13). Dos quatro pilares que suportavam a viga de transição localizada no 3º andar, três foram 
implodidos, no momento da explosão. A estrutura porticada não apresentou capacidade para 
redistribuir cargas, com a perda de três elementos de suporte. 
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Figura 3.13 – Edifício Alfred P. Murrah – Desenho esquemático da parte remanescente, após a 
explosão (Fonte: http://murderpedia.org/male.M/images/m/mcveigh/mcveigh723.jpg) 
A análise realizada ao projeto concluiu que a perda de um pilar, no piso térreo, iria sobrecarregar os 
pilares adjacentes, para além da sua capacidade resistente. No entanto, e tal como referido 
anteriormente, o projeto cumpria as normas existentes na época. 
Alguns especialistas defendem que, apesar do colapso ter atingido uma área superior a 100m2 e 
afetado mais de 2 andares, não pode ser considerado desproporcional á causa da origem, atendendo 
à capacidade de implodir três elementos de suporte (pilares) de uma só vez (ver Figura 3.14). (Perez, 
2009) 
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Figura 3.14 – Edifício Alfred P. Murrah depois de um ataque terrorista (Fonte: 
http://www.ebanataw.com.br/roberto/concreto/ColapsoProgressivo13.jpg) 
3.4.4 CONSEQUÊNCIAS NAS NORMAS 
O colapso do edifício Alfred P. Murrah provocou, de forma inevitável, alterações nas diretrizes 
seguidas na época, dado terem demonstrado serem ineficientes numa situação desta natureza. 
No ano de 1997, foram emitidas por Hinman e Hammond, algumas recomendações de projeto de 
estruturas de betão armado, entre as quais (Perez, 2009). 
a) Lajes armadas nas duas direções que permitam caminhos de carga alternativos; 
b) Confinamento em todo o comprimento dos pilares e vigas por meio da utilização de cintas e 
estribos, respetivamente; 
Exemplos de colapso progressivo 
 
  47 
c) As ligações (ou nós) devem ser detalhados considerando a ação sísmica; 
d) Os pavimentos não devem ser dimensionados tendo em consideração a resistência total das 
armaduras; 
e) Na ligação laje-pilar deve ser garantida a continuidade da armadura inferior; 
3.4.5 CONCLUSÕES 
O colapso do edifício Alfred P. Murrah deixou a descoberto a sensibilidade de edifícios com vigas de 
transição, ao colapso progressivo, numa situação de perda dos pilares que suportam esse piso. 
Segundo Laranjeiras, apesar do projeto estar em conformidade com as diretrizes da época, pode 
concluir-se que se cumprisse as especificações existentes atualmente, para regiões sísmicas, a área 
de colapso teria sido reduzida entre 50% a 80% (Laranjeiras, 2011). 
Depois deste colapso, ficou evidenciada a necessidade de alterar as normas em vigor, de forma a 
incluir as ações acidentais, como é o caso de uma explosão. 
No entanto, neste caso, só seria possível evitar o colapso impedindo que o veículo de aproximasse 
do edifício. O edifício localizava-se mito próximo da estrada. Deveriam ter sido colocados obstáculos 
à aproximação de veículos. 
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4 MÉTODOS DE DIMENSIONAMENTO 
4.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
Neste capítulo são abordados, segundo as diretrizes do DoD, dois tipos de métodos de 
dimensionamento para prevenção do colapso progressivo: método direto e método indireto. 
O método direto baseia-se na análise numérica do sistema estrutural para garantir a capacidade de 
resistência à ação acidental. 
O método indireto considera que a resistência ao colapso progressivo é implícita, pelo que, tem como 
objetivo definir limites mínimos para os valores de resistência, ductilidade e continuidade dos 
elementos estruturais. 
4.2 MÉTODO DIRETO 
A prevenção ao colapso progressivo, no método direto, consiste em dimensionar determinado 
elemento estrutural para resistir ao aumento da capacidade de carga provocado por uma ação 
acidental ou para colmatar a perda de um elemento, sendo possível transferir a carga em torno da 
zona de rotura localizada. 
Assim, pelo método direto, a resistência ao colapso progressivo é obtida por uma das seguintes 
hipóteses: 
1. Pelo aumento da resistência dos elementos estruturais principais à solicitação de uma ação 
acidental; 
2. Pelo dimensionamento da estrutura considerando um caminho de cargas alternativo, no 
caso de rotura local. 
A utilização deste método exige análises bastante mais complexas que o método indireto, adiante 
apresentado. 
Quando é aplicada a hipótese 1, o método passa a designar-se por Método da Resistência Local 
Específica (Specific Load Resistance Method) (ver subcapítulo 4.2.2). A hipótese 2 tem a 
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denominação de Método dos Caminhos de Carga Alternativos (Alternate Load Pass Method) (ver 
subcapítulo 4.2.1). 
4.2.1 MÉTODO DOS CAMINHOS DE CARGA ALTERNATIVOS 
No MCCA considera-se que a estrutura tem a capacidade de resistir ao colapso progressivo 
provocado por uma rotura localizada, previamente estabelecida. 
A rotura localizada consiste em considerar a perda de um pilar e dimensionar a estrutura de forma a 
estabelecer caminhos de carga alternativos. Este método permite verificar a capacidade resistente 
do sistema estrutural perante a perda de qualquer elemento.  
O MCCA garante a redundância da estrutura face aos casos de carga considerados, resultando num 
sistema estrutural dúctil e contínuo, características indispensáveis na garantia de resistência ao 
colapso progressivo. As instituições governamentais americanas dão destaque a este método. 
Neste método considera-se que a perda de um elemento estrutural é isolada, ou seja, despreza-se 
o fato de outros elementos sofrerem qualquer dano. Ao retirar um pilar, o vão passa a ter o 
comprimento do somatório dos vãos. Como hipótese, assume-se que o pilar é retirado de forma 
instantânea, pelo que a estrutura fica sujeita a um efeito dinâmico. Este efeito deve ser considerado 
na análise, pelo fato da estrutura ter a capacidade de formar rótulas plásticas e suportar grandes 
deformações, quando sujeita a cargas excessivas. 
Contudo, na análise do sistema estrutural podem ser considerados os dois procedimentos - lineares 
e não-lineares - para as análises estática e dinâmica. O GSA (Progressive Collapse Analysis and 
Design Guidelines for New Federal Buildings and Major Modernization Projects, June 2003)  
apresenta uma metodologia de cálculo baseada na análise estática linear. (ver subcapítulo 4.2.1.1)  
4.2.1.1 Método dos caminhos de carga alternativos – Metodologia 
A metodologia do MCCA é relativamente simples de aplicar. No entanto, a sua aplicação só é 
considerada válida se forem cumpridos os seguintes requisitos: 
a) Redundância: optar por um sistema estrutural redundante é fundamental para evitar o 
colapso progressivo. A redundância conduz a uma maior robustez da estrutura e permite a 
existência de caminhos de cargas alternativos, no caso de falha de um elemento estrutural. 
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b) Detalhamento que garanta continuidade e ductilidade à estrutura: é de extrema importância 
que os elementos estruturais primários (caso das vigas e lajes) tenham capacidade 
resistente para suportar os esforços na sequência do aumento do vão, causada pela perda 
de um pilar. Por esse motivo, no detalhamento destes elementos estruturais, deve ser 
garantida a continuidade das armaduras na zona dos pilares. Assim, a estrutura consegue 
atingir deformações superiores ao limite elástico, sem que ocorra o colapso. Além do mais, 
a estrutura apresentará um comportamento dúctil, caraterística determinante em situações 
de colapso. 
c) Capacidade de resistir à inversão dos esforços: as vigas e lajes devem ser dimensionadas 
de forma a resistir à inversão de esforços. Com a perda de um pilar, os esforços são 
invertidos nessa seção. (ver Figura 4.1 e Figura 4.2) 
 
Figura 4.1 - Armadura de uma viga dimensionada para as cargas verticais (Fonte: figura 4.2  da 
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) 
Pilar 
Viga 
Região de momento negativo 
Região de momento positivo Deformação devida às cargas 
verticais 
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Figura 4.2 - Inversão dos momentos fletores depois de ser retirado um pilar (Fonte: figura 4.3 da 
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) 
d) Capacidade de resistir à rotura por corte: a estrutura deve ser suficientemente resistente 
perante as solicitações de cargas acidentais. É fundamental ainda, nessas situações, a 
garantia de ductilidade para evitar a rotura por corte. A capacidade resistente ao corte deve 
ser superada posteriormente à capacidade resistente à flexão. 
Para as estruturas que tenham um geometria regular são consideradas quatro hipóteses de cálculo: 
1. Análise da perda instantânea de um pilar, no piso térreo, com localização aproximada ao 
meio do menor lado do edifício; 
2. Análise da perda instantânea de um pilar, no piso térreo, com localização aproximada ao 
meio do maior lado do edifício; 
3. Análise da perda instantânea de um pilar, no piso térreo, localizado no canto do edifício; 
4. Análise da perda instantânea de um pilar, no piso térreo, localizado no interior do edifício. 
Pilar 
Região de momento negativo 
Região de momento positivo 
Viga 
Pilar removido 
Seção A-A 
Deformação devida às 
cargas verticais após a 
remoção do pilar 
Nota: Garantir a continuidade das armaduras é 
essencial na condição de união de vãos 
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Em todas as hipóteses de cálculo é referida a perda instantânea de um pilar. Na Figura 4.3 é 
apresentada a forma correta de considerar essa perda. 
 
 
Figura 4.3 - Remoção de um pilar pelo MCCA (Fonte: figura 4.6 da Progressive Collapse Analysis 
and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major Modernization Projects, June 2003) 
4.2.1.2 Combinação de ações para a análise 
Para ter em consideração o efeito dinâmico presente no colapso progressivo, na análise estática 
linear considerada neste método, a combinação de cargas verticais apresentada pelo GSA 
(Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) tem em consideração um fator multiplicativo de 2 (coeficiente 
dinâmico): 
𝑃 = 2 (𝐺𝑘 + 0,25 𝑄𝑘) 
Em que: 
Gk - Ações permanentes 
Qk - Ações variáveis 
Forma correta de remover 
o pilar 
Forma incorreta de remover 
o pilar 
Configuração inicial da 
estrutura 
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4.2.1.3 Critérios de análise 
Ao retirar um elemento estrutural vertical (pilar) o colapso provocado deve ser limitado. A área de 
colapso é baseada no vão. No entanto, em estruturas com vãos de grandes dimensões, esta área 
resultaria demasiado extensa, devendo por isso, ser limitada segundo os critérios apresentados em 
seguida: 
a) Considerações para pilares de fachada (ver Figura 4.4 a)): 
Ao ser retirado um pilar, a área de colapso deve ser limitada à menor das seguintes 
condições: 
i. Ao vão contíguo a esse elemento; 
ii. A 170m2 diretamente acima do andar de onde o pilar foi retirado. 
b) Considerações para pilares interiores (ver Figura 4.4 b)): 
Ao ser retirado um pilar, a área de colapso deve ser limitada à menor das seguintes 
condições: 
i. Ao vão contíguo a esse elemento; 
ii. A 340m2 diretamente acima do andar de onde o pilar foi retirado. 
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Figura 4.4 - Critérios de análise - Exemplo da área máxima de colapso aceitável (Fonte: 
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and Major 
Modernization Projects, June 2003) 
4.2.1.4 Critérios de aceitação 
Na análise dos resultados do MCCA depois de se retirar o pilar, deve ser avaliado o impacto nos 
restantes elementos estruturais, no que respeita à redistribuição de esforços, de forma a quantificar 
as áreas de colapso.  
Essa avaliação é feita pela relação Demand-Capacity (Demand-Capacity Ratios – DCR) apresentada 
abaixo: 
𝐷𝐶𝑅 =
𝑄𝑈𝐷
𝑄𝐶𝐸
 
Eq.1 
Em que: 
𝑄𝑈𝐷 - Representa o esforço atuante no elemento  
a) Condições para pilares de fachada b) Condições para pilares interiores 
Pilar 
removido 
Pilar 
removido 
Área máxima de colapso 
deve ser limitada a: 
 
i) Ao vão contíguo a esse 
elemento; 
 
ii) A 170m2 diretamente 
acima do andar de onde o 
pilar foi retirado 
Área máxima de colapso 
deve ser limitada a: 
 
i) Ao vão contíguo a esse 
elemento; 
 
ii) A 340m2 diretamente 
acima do andar de onde o 
pilar foi retirado 
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𝑄𝐶𝐸   - Representa a capacidade resistente máxima do elemento 
Os valores de DCR são limitados em função da configuração da estrutura. Assim, 
DCR ≤ 2,0 para estruturas com configuração regular; 
DCR ≤ 1,5 para estruturas com configuração atípica. 
Quando da análise do elemento resulta um valor de DCR fora do limite estipulado, considera-se que 
a probabilidade de sofrer danos bastante extensos, ou mesmo o colapso, é elevada. Por esse motivo, 
o elemento deve ser redimensionado. (Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New 
Federal Buildings and Major Modernization Projects, June 2003) 
4.2.2 MÉTODO DA RESISTÊNCIA LOCAL ESPECÍFICA 
No Método da Resistência Local Específica (MRLE), o projetista estipula a causa do colapso 
progressivo. Com isto, a estrutura é dimensionada de forma a resistir à ação acidental definida. Por 
norma, a causa do colapso está relacionada com terramotos, incêndios ou explosões. Em função da 
causa, determinados elementos (os que possam ser afetados) são dimensionados de forma a 
garantir a integridade estrutural do edifício quando sujeitos à ação acidental. 
Para o dimensionamento baseado neste método é necessário recorrer a uma análise dinâmica 
não-linear. Por esse motivo, o MRLE é um método pouco prático, sendo mais utilizado para ações 
acidentais com origem em ataques terroristas. (Laranjeiras, 2011) 
4.3 MÉTODO INDIRETO 
O Método Indireto é um método mais simples para garantir a proteção da estrutura ao colapso 
progressivo, não sendo necessário recorrer a análise ou cálculos demasiado complexos para 
dimensionar um sistema estrutural resistente às ações acidentais. Pela simplicidade, este método 
acaba por ser mais limitado quanto à sua utilização, sendo mais adequado para estruturas com 
geometria regular e sem elementos de transferência de cargas complexos. 
O objetivo deste método é garantir níveis mínimos de resistência, ductilidade e continuidade da 
estrutura. Para isso, tem como princípio o aumento da resistência do edifício, optando por um 
sistema estrutural que garanta a integridade estrutural, tendo em consideração a disposição dos 
elementos estruturais (principalmente os pilares) e o detalhamento dos elementos (principalmente 
nos nós). 
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O princípio deste método consiste em garantir amarração suficiente nas zonas dos nós, para que, 
numa solicitação de cargas acidentais, a estrutura tenha capacidade de redistribuição de cargas para 
os elementos não afetados. 
A American Society of Civil Engineers menciona alguns critérios para garantir a integridade estrutural 
perante a solicitação de ações acidentais: 
a) Dar preferência a sistema estruturais simples e com malha regular, evitando sistemas 
estruturais demasiado complexos que dificultem ou impeçam a redistribuição adequada de 
cargas; 
b) Optar pelo método das “amarrações” entre os elementos estruturais do edifício. Estas 
“amarrações” devem ser dimensionadas para funcionar como caminho de cargas secundário 
no caso de eventos catastróficos, suportando grandes deformações; 
c) Dimensionar um sistema estrutural redundante para permitir a existência de caminhos de 
cargas alternativos numa situação de falha de um elemento de suporte; 
d) Garantir a ductilidade do sistema principalmente dos elementos mais propícios a cargas 
excessivas ou a grandes deformações; 
e) Se, no projeto, forem consideradas as ações acidentais, a estrutura deve ser dimensionada 
para resistir a essas ações e à possibilidade de inversão de esforços. 
4.3.1 MÉTODO DAS FORÇAS DE AMARRAÇÃO 
No método das forças de amarração considera-se que os elementos estruturais devem estar 
amarrados entre si para terem capacidade de resposta no caso de rotura localizada, redistribuindo 
os esforços. 
As amarrações dividem-se em quatro tipos: verticais, horizontais, internas e periféricas (ver Figura 
4.5). A capacidade resistente das armaduras das amarrações devem ser adicionadas às armaduras 
de cálculo do dimensionamento comum. No entanto, não deve ser inferior à solicitação provocadas 
por essas armaduras. 
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Figura 4.5 - Amarrações para prevenção do colapso (Fonte: Unified Facilities Criteria - Design of 
buildings to resist progressive collapse (UFC 4-023-03), 2013) 
As amarrações devem podem ser consideradas seguindo os seguintes critérios: 
a) Nas faces inferiores das vigas deve ser considerada uma quantidade de armadura 
correspondente a 25% da armadura necessária a meio-vão e, nunca menos que dois varões. 
As amarrações internas não devem ter espaçamento superior a 1,5 vezes o espaçamento 
entre eixos de pilares, que suportam dois painéis de lajes adjacentes na direção 
considerada; 
b) No perímetro da estrutura devem ser consideradas armaduras longitudinais contínuas nas 
faces superiores das vigas de, pelo menos, 1/6 da armadura necessária nos apoios. Nas 
faces inferiores das vigas, contabilizar, pelo menos, 1/4 da armadura de meio-vão. Em 
ambas as situações, colocar, no mínimo dois varões. As amarrações periféricas devem ser 
contínuas e dispostas em cada pavimento. 
Os pilares devem ser reforçados continuamente desde o piso mais baixo ao mais elevado. Nas 
situações em que os pilares não apresentem continuidade (quando existe um viga de transição, por 
exemplo) deve ser verificada a integridade da estrutura para garantir que há transmissão dos 
Amarrações longitudinais e 
transversais (linha ponto) 
Amarração 
vertical 
Amarração periférica 
 (linha traço interrompido) 
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esforços para as fundações. A amarração considerada nos pilares deve ser suficiente para resistir 
ao esforço normal máximo transferido ao pilar (Laranjeiras, 2011). 
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5 EDIFÍCIOS COM REFORÇO AO COLAPSO PROGRESSIVO 
5.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
Este capítulo tem como objetivo descrever o caso de duas estruturas que, embora sujeitas ao efeito 
de uma ação acidental, tiveram a capacidade de resposta adequada, evitando o colapso progressivo. 
No primeiro caso, aborda-se o exemplo do Pentágono, o edifício sede do Departamento de Defesa 
do EUA, situado em Arlington, que em 2001 foi alvo de um ataque terrorista, destruindo parte da 
fachada oeste do edifício. 
No segundo caso, apresenta-se o exemplo das Khobar Towers, localizadas em Al-Khobar, Arábia 
Saudita. As Khobar Towers materializavam um complexo habitacional que, em 1996, viram parte 
dos seus edifícios serem amplamente danificados na sequência da detonação de uma bomba, na 
avenida em frente. 
5.2 O PENTÁGONO 
5.2.1 ENQUADRAMENTO 
O Pentágono foi construído durante os anos de 1941 e 1942 com o intuito de sediar o Departamento 
de Defesa dos Estados Unidos da América. O edifício é de grandes dimensões e constituído por 
cinco andares. A sua estrutura é materializada por elementos em betão armado – lajes, vigas e 
pilares – betonados in loco. O espaçamento entre pilares era variável entre 3, 4,6 e 6,1m e as lajes 
tem uma espessura de 14cm. A maioria dos pilares suporta mais de um piso e, nesse caso são 
cintados com cintas helicoidais. Os restantes pilares tinham cintas de formato usual. No 
dimensionamento do edifício foram considerados os seguintes critérios: 
 Sobrecarga = 7 kN/m2; 
 Tensão de rotura do betão à compressão, fck = 17 MPa; 
 Tensão de cedência à tração do aço, fyd = 170 MPa; 
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 Aproximadamente metade dos varões tinham continuidade no apoios, com emendas de, 
aproximadamente, 40. 
 
Figura 5.1 - Edifício Pentágono antes do ataque terrorista (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/commons/thumb/d/d2/The_Pentagon_US_Department_of_De
fense_building.jpg/250px-The_Pentagon_US_Department_of_Defense_building.jpg) 
A 11 de setembro de 2001, um Boeing 757 colidiu com a fachada oeste do edifício, provocando 
danos nos 1º e 2º pisos. A estrutura manteve-se intata durante cerca de vinte minutos, período 
suficiente para proceder à evacuação das pessoas do local. Ao fim desse tempo, algumas partes do 
3º ao 5.º pisos começaram a evidenciar sinais de rotura. Na Figura 5.2, apresenta-se uma planta 
esquemática do edifício Pentágono, em que a área sombreada representa a zona danificada pelo 
atentado. 
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Figura 5.2 - Planta esquemática do edifício Pentágono (Fonte: Laranjeiras, 2011) 
O avião embateu no edifício entre o primeiro piso (térreo) e o segundo piso, avançando cerca de 
95m para o interior, correspondente a duas vezes o comprimento do Boeing e, provocando uma 
abertura na fachada de 37m de largura. 
Como referido anteriormente, nenhuma parte do edifício entrou, nesse instante em colapso, apesar 
de danificados 50 pilares do piso térreo. No entanto, a colisão deu origem a um incêndio. Por 
conseguinte, as armaduras dos elementos danificados perderam resistência, devido à perda de 
recobrimento, limitando a sua capacidade resistente para a redistribuição de esforços. Uma parte da 
estrutura conseguiu resistir ao colapso, apesar das lajes estarem apoiadas em pilares bastante 
danificados. 
A investigação realizada concluiu que os pilares tiveram uma resposta dúctil quando sujeitos à ação 
acidental. Ainda concluiu que, o impacto nos pilares poderia ter sido bastante superior, se as cintas 
utilizadas não apresentassem um formato helicoidal. 
Análise de Estruturas de Edifícios sujeitas a Ações Acidentais 
64 
 
Figura 5.3 - Efeito da ação acidental no edifício Pentágono (Fonte: Laranjeiras, 2011) 
5.2.2 CONCLUSÕES 
Apesar dos extensos danos nos pilares do piso térreo, atingidos pelo boeing, não houve propagação, 
na mesma medida, para os pisos superiores. Este fato deveu-se às características do sistema 
estrutural, entre elas: 
 Redundância do sistema estrutural garantindo a existência de caminhos de carga 
alternativos, numa situação de rotura localizada num elemento estrutural; 
 A distância entre pilares consecutivos é pequena; 
 Garantia de continuidade das armaduras inferiores na ligação viga-pilar; 
 Consideração de uma sobrecarga elevada no dimensionamento; 
 Elevada ductilidade e capacidade de carga residual nos pilares com cintas helicoidais. 
(Laranjeiras, 2011) 
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5.3 KHOBAR TOWERS 
5.3.1 ENQUADRAMENTO 
Alguns dos edifícios do complexo habitacional Khobar Towers foram sujeitos ao efeito da detonação 
de uma bomba na avenida em frente dos mesmos, ficando com extensos estragos. O edifício mais 
danificado localizava-se mais próximo dessa avenida, comparativamente com os restantes. (ver 
Figura 5.4) 
 
Figura 5.4 - Complexo Khobar Towers após o atentado (Fonte: 
http://osd.dtic.mil/photos/Jul1996/960629-N-00000-004.jpg) 
Na Figura 5.5 consta uma imagem mais pormenorizada do estado em que ficou o edifício que 
registou danos mais acentuados. O edifício era constituído por oito andares e a sua estrutura era 
materializada por paredes e lajes pré-fabricadas de betão armado, onde as paredes eram o elemento 
de suporte das cargas verticais e horizontais. 
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Figura 5.5 - Edifício das Khobar Towers atingido pelo atentado (Fonte: 
http://upload.wikimedia.org/wikipedia/commons/thumb/3/3c/AnschalgInZahran1996_KhobarTower.j
pg/1024px-AnschalgInZahran1996_KhobarTower.jpg) 
O atentado a 25 de junho de 1966 teve origem na detonação de uma bomba instalada num veículo, 
estacionado a cerca de 20m do edifício mais afetado. A explosão originou uma extensa cratera com 
17m de diâmetro e 5m de profundidade e destruiu a fachada e parte das lajes e paredes internas. 
Os edifícios vizinhos ainda sofreram alguns danos, no entanto, o colapso não se propagou para além 
dos danos iniciais. (Laranjeiras, 2011). 
5.3.2 CONCLUSÕES 
O dimensionamento da estrutura seguiu as recomendações da norma inglesa CP-110. A referida 
norma tem presente algumas recomendações acerca do dimensionamento e detalhamento da 
estrutura de forma a prevenir o colapso progressivo, nomeadamente no que respeita às ligações 
entre lajes e paredes. Essas recomendações foram consideradas no projeto da estrutura. 
A investigação realizada concluiu que a estrutura pré-fabricada ofereceu ductilidade suficiente para 
resistir ao colapso, garantindo a integridade estrutural do edifício. As paredes internas, paralelas à 
fachada atingida, apesar de severamente danificadas, não excederam a capacidade de suporte das 
cargas verticais, como se constata pelas linhas de rotura. (ver Figura 5.6) (Laranjeiras, 2011) 
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Figura 5.6 - Khobar Towers - Linhas de rotura das paredes internas após o atentado (Fonte: 
Laranjeiras, 2011) 
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6 ANÁLISE NUMÉRICA DE UMA VIGA 
6.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
A análise de uma estrutura baseada no regime elástico-linear (efeitos de 1.ª ordem) nem sempre 
permite avaliar o seu comportamento de uma forma eficaz por não ter em consideração fenómenos 
de instabilidade relacionados com os efeitos de ordem geométrica e física, que se revelam relevantes 
com o aumento significativo da deformação. Por conseguinte, é uma análise que não simula o 
comportamento da estrutura de forma aproximada à realidade. 
O comportamento não-linear de uma estrutura pode ser dividido em duas partes: a física e a 
geométrica. A não-linearidade física acontece quando o material não apresenta uma relação 
tensão - deformação linear, ou seja está relacionada com as variações nas propriedades do material.  
Mesmo considerando materiais que obedeçam à Lei de Hooke (comportamento linear), uma 
estrutura pode apresentar um comportamento não-linear. Por exemplo, as estruturas esbeltas 
sofrem grandes deslocamentos, mas pequenas deformações, incluindo-se este comportamento na 
não-linearidade geométrica.  
Como referido, os efeitos físicos prendem-se com as propriedades físicas dos materiais. Na hipótese 
da linearidade física admite-se que a relação constitutiva do material é linear, ou seja, o material 
apresenta-se num regime elástico-linear.  
Para o material das armaduras (o aço) significa que, ao atingir a tensão de cedência, perde a 
capacidade resistente para incrementos de carga e, consequentemente, a capacidade de recuperar 
a forma inicial. A descarga é feita numa trajetória paralela à fase elástica, passando o aço a 
apresentar uma deformação permanente. 
Depois de atingir o patamar de cedência, a curva tensão-deformação do aço exibe um ligeiro 
endurecimento, que, por norma não é considerado nas análises elasto-plásticas. 
Um mesmo sólido sujeito a um mesmo sistema externo estático de ações, apresenta respostas 
diferentes conforme seja de aço ou de betão. No caso do aço, os deslocamentos são bastante 
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inferiores que no caso do betão e, apesar de nos dois materiais se verificar uma variação dos 
deslocamentos com o tempo, esta é menos acentuada no aço que no betão. 
Para descrever o comportamento destes materiais é necessário estabelecer as Equações 
Constitutivas, que relacionam as tensões, deformações e o tempo. Dentro desta matéria, estudada 
pela reologia, ramo da física, existem três tipos de comportamento reológico: o elástico, o plástico e 
o viscoso, que correspondem a um modelo de comportamento do material: o modelo elástico, o 
modelo plástico e o modelo viscoso. A conjugação destes comportamentos dá origem a modelos 
conjugados, permitindo descrever melhor o comportamento reológico dos materiais reais. No âmbito 
do presente trabalho e relativamente ao aço, interessa apenas abordar dois dos comportamentos: o 
elástico e o plástico. 
A elasticidade é o fenómeno do aparecimento de deformações imediatas e reversíveis. Por 
deformações imediatas entende-se aquelas que aparecem simultaneamente com as tensões 
correspondentes e que permanecem constantes ao longo do tempo se as tensões correspondentes 
também permanecerem constantes. As deformações reversíveis são aquelas que se anulam quando 
são anuladas as tensões correspondentes, ou seja, são as deformações que desaparecem na sua 
totalidade no descarregamento. 
A plasticidade descreve-se como sendo o fenómeno do aparecimento de deformações imediatas 
não reversíveis, o que significa que são deformações imediatas que não desaparecem no 
descarregamento. 
O comportamento físico do aço pode ser aproximado ao comportamento real através de diversos 
modelos. (ver Figura 6.1) 
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Figura 6.1- Modelos de comportamento físico do aço 
Entre eles destacam-se os dois modelos utilizados neste trabalho: 
 Modelo rígido-plástico (rígido perfeitamente plástico ou perfeitamente plástico) 
O diagrama que descreve o comportamento rígido-plástico é formado por dois troços: um primeiro 
considera a deformação do aço até ser atingida a tensão de cedência, s; no outro, a partir do 
momento em que se atinge a tensão de cedência, o material apresenta deformações ilimitadas sob 
tensão constante. (ver Figura 6.2) 
Análise de Estruturas de Edifícios sujeitas a Ações Acidentais 
72 
Enquanto a tensão instalada no material for inferior a s, não surgem deformações plásticas. Ao ser 
atingida a tensão de cedência, começam a aparecer as deformações plásticas 
Neste modelo, a tensão  permanece constante, igual a s, enquanto a deformação plástica 
aumenta. Nesta situação, o material apresenta plasticidade perfeita e a descarga faz-se sem 
reversibilidade da deformação. 
O material apresenta apenas deformações plásticas, sendo por esse motivo chamado de material 
rígido-plástico, por permanecer indeformado (rígido) até ser atingida a tensão de cedência, s, e a 
partir desse ponto sofrer exclusivamente deformações plásticas.  
 
Figura 6.2- Modelo de comportamento físico do aço: rígido-plástico 
 Modelo idealizado 
No modelo do comportamento idealizado (ver Figura 6.3), o diagrama “A” descreve o comportamento 
idealizado do material quando solicitado, e os diagramas “B” correspondem aos diagramas 
considerados para cálculo, ou seja, afetados pelo coeficiente de segurança. 
Em termos de dimensionamento, o modelo é dividido entre comportamento elástico e perfeitamente 
plástico sem limite para a extensão do aço (diagrama “B” mais abaixo) e bilinear com endurecimento 
do aço e extensão limitada a ud (diagrama “B” mais acima). 
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Figura 6.3 -Modelo de comportamento físico do aço: idealizado (Fonte: Norma Portuguesa 
NP EN 1992-1-1 Eurocódigo 2: Projeto de estruturas de betão - Parte 1-1: Regras gerais e regras 
para edifícios, 2010) 
6.2 PROCEDIMENTO DE CÁLCULO 
Neste subcapítulo apresentam-se as linhas orientadoras para o cálculo da força de tração a que fica 
sujeita uma viga - composta por dois tramos e uma carga uniformemente distribuída - após a 
remoção do apoio central. A metodologia é dividida em dois tipos: análise estática linear e análise 
estática não-linear. 
O objetivo deste subcapítulo é, a partir das análises consideradas - estática linear e não-linear - obter 
a fórmula de cálculo que permita determinar a quantidade de armadura necessária para um elemento 
estrutural (viga) suportar a remoção de um apoio central (pilar) sem que a estrutura progrida para o 
colapso progressivo. 
Os procedimentos de cálculo apresentados são aplicados no exemplo de aplicação analisado no 
presente documento (ver Capítulos 7 e 8). 
6.2.1 ANÁLISE ESTÁTICA LINEAR 
No caso de uma viga sujeita a uma carga uniformemente distribuída, o procedimento de cálculo pode 
seguir o exemplo apresentado em seguida: 
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(A) 
 
(B) 
 
(C) 
 
Figura 6.4 - Análise da força de tração na viga após a remoção do paoio central 
Na Figura 6.4 (A) apresenta-se uma viga composta por dois tramos de vão 𝐿, apoiada em três pontos, 
sujeita a um carregamento uniformemente distribuído, 𝑃. quando é removido o apoio central, a viga 
sofre um deslocamento vertical, inicial (ver Figura 6.4 B) e, uma vez que o sistema deixa se estar 
em equilíbrio, tem que encontrar uma nova forma de resistir à carga aplicada, alcançando o valor 
crítico, representado por 𝑎 (ver Figura 6.4 C). 
O procedimento de cálculo utilizado para calcular as forças denominadas por 𝑇 (ver Figura 6.4 C) - 
que representam, o esforço suportado pela armadura - é apresentado em seguida: 
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𝑇 =
𝑃𝐿
2 sin 𝛼
 
Eq.2 
sin 𝛼 =  
𝑎
√𝐿2 + 𝑎2
 Eq.3 
Pela Eq.3: 
1
sin 𝛼
=  √
𝐿2
𝑎2
+ 1 
Eq.4 
Das equações anteriores resulta que: 
𝑇 =
𝑃𝐿
2
√
𝐿2
𝑎2
+ 1 
Eq.5 
6.2.2 ANÁLISE ESTÁTICA NÃO-LINEAR 
Para a análise estática e não-linear, o problema consiste em analisar o sistema exemplificado na 
Figura 6.5. 
Considerando uma viga, simplesmente apoiada em 3 pontos (ver Figura 6.5 (0)), com uma carga 
uniformemente distribuída. O apoio central é removido instantaneamente e a viga terá de encontrar 
uma nova forma de resistir à carga aplicada (ver Figura 6.5 (A) e (B)). 
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Figura 6.5 – Modelo de cálculo de uma viga apoiada em três pontos (Fonte: Design of precast 
concrete structures against accidental actions; Guide to Good Practice - Bulletin 63, 2012) 
Após a remoção do apoio central, o sistema deixa de estar em equilíbrio (ver Figura 6.5 (A)). A viga 
inicia um movimento para baixo e as reações (vertical e horizontal) nos apoios de extremidade 
aumentam o seu valor. Quando é alcançado o ponto de equilíbrio (ver Figura 6.5 (B)), a velocidade 
do movimento reduz até a reação vertical ser superior à carga aplicada. (ver Figura 6.5 (C)) 
Se o sistema apresentar um comportamento elástico, as reações, as forças nos tirantes (armaduras) 
e o deslocamento vertical aumentam até ao dobro do valor correspondente à posição de equilíbrio 
estático (ver ponto B’ da Figura 6.6). O sistema passa a oscilar em torno do ponto de equilíbrio 
estático B. 
Se o limite elástico dos tirantes for alcançado por uma força inferior ao dobro do valor de equilíbrio, 
os deslocamentos aumentam de forma não-linear e é alcançado o ponto C (ver Figura 6.5 (C) e 
Figura 6.6). Neste ponto, a velocidade de movimento é nula e o sistema inicia um movimento 
ascendente até ao ponto D. O deslocamento irá oscilar em torno deste ponto, entre C e E até atingir 
uma nova posição de equilíbrio estático, correspondente ao ponto D. 
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Figura 6.6 - Evolução da reação vertical nos apoios de extremidade em função do deslocamento 
vertical (Fonte: Design of precast concrete structures against accidental actions; Guide to Good 
Practice - Bulletin 63, 2012) 
Em conclusão, pode afirmar-se que: 
i. Se o valor da força nos tirantes, em situação de equilíbrio for inferior a metade do valor da 
força limite desses tirantes, o sistema tem um comportamento elástico e não se atinge a 
situação de colapso (ver ponto B da Figura 6.6); 
ii. A força nos tirantes no ponto C da Figura 6.6, não deve exceder o seu limite de resistência, 
caso contrário, o sistema entra em colapso. 
Considerando que o sistema se encontra no ponto C da Figura 6.6 e que o ponto coincidente com a 
localização do apoio central sofre um deslocamento vertical de valor “a”, cada tramo de viga sofre 
um alongamento, em que a variação de comprimento (de valor L), assume a seguinte fórmula: 
∆𝐿 = √𝐿2 + 𝑎2 − 𝐿 Eq.6 
E a extensão em cada tramo de viga é dado por: 
𝜀𝑠 =
Δ𝐿
L
≤ εuk 
Eq.7 
O deslocamento vertical “a” considera-se inferior ou igual a um valor limite: 
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𝑎 ≤ 𝑎𝑙𝑖𝑚 Eq.8 
Considera-se, ainda, que a extensão no aço é superior à extensão de cedência: 
𝜀𝑠 > εyk Eq.9 
i. Considerando o gráfico tensão-extensão do aço em regime rígido-plástico (ver Figura 6.2) 
De acordo com o diagrama tensão-deformação do aço, o trabalho realizado pelas forças internas é 
dado por: 
𝑊𝑖𝑛𝑡 =  ∆𝐿 T Eq.10 
Em que: 
𝐹𝑠 = 𝐴𝑠𝑓𝑦𝑘 Eq.11 
∆𝐿 =  𝜀𝑠𝐿 Eq.12 
E o trabalho realizado pelas forças externas é dado por: 
𝑊𝑒𝑥𝑡 =  
𝑃𝐿𝑎
2
 
Eq.13 
Em que: 
𝑎 = √(Δ𝐿 + 𝐿)2 − L2 Eq.14 
Como 𝑊𝑖𝑛𝑡 = 𝑊𝑒𝑥𝑡, tem-se que: 
T =  
𝑃𝐿𝑎
2Δ𝐿
 
Eq.15 
i. Considerando o diagrama tensão-extensão do aço em regime elasto-plástico (ver diagrama 
idealizado na Figura 6.3) 
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Tendo em consideração o raciocínio apresentado para o modelo rígido-plástico, para este modelo 
resulta que: 
T =  
𝑃 𝐿 𝑎
Δ𝐿(𝑘 + 1) − 𝑘Δ𝐿𝑦
 
Eq.16 
Em que: 
𝑘 =  
𝑓𝑡
𝑓𝑦𝑘
 
Eq.17 
6.2.3 CONCLUSÃO 
Pelos procedimentos de cálculo apresentados nos subcapítulo 6.2.1 e 6.2.2 pode concluir-se que 
para a determinação da força de tração a que fica sujeita a viga, após a remoção do pilar central, 
pode recorrer-se às seguintes fórmulas: 
Tabela 6.1 - Cálculo da força de tração na viga após a remoção do pilar central 
Análise estática linear T =
PL
2
√
L2
a2
+ 1 
Análise estática não-
linear 
Diagrama tensão-extensão do 
aço em regime rígido-plástico 
T =  
PLa
2ΔL
 
Diagrama tensão-extensão do 
aço em regime elasto-plástico 
T =  
P L a
ΔL(k + 1) − kΔLy
 
No exemplo de cálculo apresentado neste documento (ver Capítulos 7 e 8), a força de tração, T, é 
denominada por FS, representando a força suportada pelas armaduras. 
 
Exemplo de aplicação 
 
  81 
7 EXEMPLO DE APLICAÇÃO 
7.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 
No presente capítulo pretende-se apresentar o dimensionamento de um edifício fictício ao colapso 
progressivo.  
No subcapítulo “7.2 - Sistema estrutural” descrevem-se as características do edifício a ser estudado 
neste trabalho, no que respeita às suas dimensões e dos respetivos elementos estruturais. Também 
são apresentadas as hipóteses de cálculo consideradas. Dado a maioria dos casos em estudo se 
tratarem de um dimensionamento sem recurso a programas de cálculo estrutural, foram 
consideradas algumas simplificações para facilitar os cálculos. 
No subcapítulo “7.3 - Materiais e Ações” abordam-se, numa primeira fase, os materiais considerados 
e as respetivas caraterísticas. Despois explanam-se as ações consideradas e os valores atribuídos, 
assim como as combinações de ações consideradas nos cálculos. 
No subcapítulo “7.4 - Elementos estruturais analisados” estabelecem-se as cargas a que está sujeita 
a viga em análise. Ao retirar um pilar de fachada, estima-se que os pilares adjacentes sejam os mais 
solicitados na redistribuição de esforços. Por esse motivo, apresenta-se uma estimativa da tensão, 
para as cargas permanentes, ainda com a estrutura completa, para se perceber a folga existente. 
7.2 SISTEMA ESTRUTURAL 
No presente estudo será analisado um edifício fictício, de carater residencial, composto por 10 pisos, 
sendo que são divididos em nove pisos tipo e uma laje de cobertura. A estrutura tem dimensões em 
planta de 20m x 20m e é composta por 25 pilares, distribuídos uniformemente. A distância entre 
eixos de pilares é de 5m, correspondente ao vão das vigas. (ver Figura 7.1 e Figura 7.2) 
As dimensões adotadas para os elementos estruturais foram as seguintes: 
 Pilares  30cm x 70cm 
 Vigas  30cm x 60cm 
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 Laje  20cm 
 
Figura 7.1 - Planta esquemática do pavimento 1 
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Figura 7.2 - Corte esquemático do edifício 
Nos modelos estudados sem recurso a programa de cálculo estrutural, também por simplificação, foi 
desprezada a contribuição das vigas transversais e considerou-se a laje armada na direção na viga 
V.1. 
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Nas Tabela 7.1 e Tabela 7.2 resumem-se as características dos elementos estruturais necessárias 
para as verificações apresentadas no presente capítulo. 
Tabela 7.1 - Características das vigas 
Elemento L [m] b [m] H [m] I [m4] 
Vigas 5,0 0,3 0,6 0,0054 
Tabela 7.2 - Características dos pilares 
Elemento H [m] a [m] b [m] 
Pilares 3,0 0,3 0,7 
Nos próximos subcapítulos serão descritos os critérios considerados, no que respeita às ações, aos 
materiais e ao dimensionamento dos elementos estruturais do edifício. 
7.3 MATERIAIS E AÇÕES 
O valor das cargas verticais e horizontais adotadas tiveram como base o tipo de utilização da 
estrutura – para definir as sobrecargas, e o peso próprio dos elementos estruturais, dos 
revestimentos e das paredes. Em função destes parâmetros foi consultada a Norma Portuguesa 
NP EN 1991-1-1 2009, de forma a averiguar o valor para a maioria das ações a utilizar. 
7.3.1 CARACTERÍSTICAS DOS MATERIAIS 
Para efeitos de cálculo foram adotados os seguintes materiais: 
 Betão C30/37 
 Aço A500 
As características dos materiais estão definidas na Norma Portuguesa NP EN 1992-1-1:2010. 
Para o betão C30/37 a resistência característica à compressão do betão, fck = 30MPa 
(Quadro 3.1 - Características de resistência e de deformação do betão, da NP EN 1992-1-1:2010) 
De acordo com o “Quadro C.1 - Propriedades das armaduras” do “Anexo C - Propriedades das 
armaduras compatíveis com a utilização do presente Eurocódigo” da referida norma, o aço das 
armaduras tem as seguintes características:  
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Tabela 7.3 - Características da armadura 
Forma do produto Varões e fios 
Classe C 
Valor característico da tensão de cedência fyk (MPa) 400 a 600 
Valor mínimo de k = (ft/fy)k  1,15 < 1,35 
Valor característico da extensão à tensão mínima, uk (%)  7,5 
Para o aço considerado, A500 e de acordo com o estipulado na tabela acima, a tensão de cedência 
do aço admite-se, fyk = 500MPa e o valor característico da extensão à tensão mínima 
𝜀𝑢𝑘 =  75 ×  10
−3. 
Ainda de acordo com n.º 4 do item 3.2.7 da mesma norma, o valor de cálculo do módulo de 
elasticidade do aço pode assumir-se 𝐸𝑆 = 200 𝐺𝑃𝑎. 
7.3.2 CARGAS VERTICAIS 
No presente subcapítulo faz-se um levantamento - em termos gerais e em função das normas - das 
ações a que o edifício está sujeito. No subcapítulo “7.4.1 - Carregamento na viga V.1”, faz-se uma 
abordagem específica da ação a que está sujeito o elemento em análise, em função da largura de 
influência que absorve. 
7.3.2.1 Cargas permanentes 
Nas cargas verticais permanentes incluem-se o peso próprio da estrutura, o peso das paredes de 
alvenaria e o peso do revestimento dos pavimentos. 
Os valores considerados para as cargas verticais permanentes foram baseados no “Quadro A.1 – 
Materiais de construção – Betão e argamassa” da NP EN 1991-1-1:2009, e nas “Tabelas Diversas 
do Grupo de Betão Armado e Pré-esforçado” do Instituto Superior Técnico. 
a) Peso próprio dos elementos estruturais (betão armado) = 25 kN/m3 
b) Peso do revestimento (10 cm de argamassa de cimento) = 2,0 kN/m2 
c) Peso das paredes de alvenaria (parede simples, e = 15cm) = 1,8 kN/m2 
d) Peso das paredes de alvenaria (parede dupla, e = 30cm) = 2,6 kN/m2 
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7.3.2.2 Cargas variáveis 
De acordo com o “Quadro 6.1 – Categorias de utilização” da NP EN 1991-1-1:2009, o edifício 
enquadra-se na categoria A – atividades domésticas e residenciais. Consultado o 
“Quadro 6.9 - Categorias de coberturas”, enquadrou-se a cobertura na categoria I, sendo 
considerada uma cobertura acessível com utilização definida na categoria A. 
Assim, pelo Quadro 6.2, verifica-se que a sobrecarga para pavimentos pode assumir o valor 
considerado abaixo. 
a) Sobrecarga de pavimento = 2,0 kN/m2 
7.3.3 CARGAS HORIZONTAIS 
O objetivo deste trabalho é avaliar o efeito do colapso progressivo. Por esse motivo, não foram 
consideradas cargas horizontais, tais como vento ou sismo. 
7.3.4 COMBINAÇÕES DE AÇÕES 
No presente subcapítulo faz-se um levantamento - em termos gerais e em função das normas - das 
combinações a considerar na análise do edifício. No subcapítulo 7.4.1, faz-se uma abordagem 
específica da combinação a adotar, em função do método de cálculo utilizado. 
7.3.4.1 Combinação fundamental 
Para a análise da estrutura de forma convencional, utiliza-se a combinação fundamental do estado 
limite último, de acordo com o definido no item “6.4.3.2 – Combinações de ações para situações de 
projeto persistentes ou transitórias (combinações fundamentais)” da NP EN 1990:2009. 
𝐸𝑑 = 𝐸{𝛾𝑔,𝑗𝐺𝑘,𝑗; 𝛾𝑞𝑄𝑘}   𝑗 ≥ 1 
E: 
𝐸𝑑 ≤ 𝑅𝑑 
Em que: 
𝐸𝑑 - Valor de cálculo do efeito das ações; 
Exemplo de aplicação 
 
  87 
𝑅𝑑 - Valor de cálculo da resistência correspondente 
𝛾𝑔,𝑗 - Coeficiente parcial relativo às ações permanentes (assume o valor de 1,35) 
𝛾𝑞 - Coeficiente parcial relativo às ações variáveis (assume o valor de 1,5) 
𝐺𝑘,𝑗 - Valor característico de uma ação permanente 
𝑄𝑘 - Valor característico de uma ação variável 
7.3.4.2 Combinação quase-permanente 
Para a análise da estrutura de forma convencional, utiliza-se a combinação fundamental do estado 
limite último, de acordo com o definido no item “6.5.3 – Combinações de ações” da NP EN 1990:2009. 
𝐸𝑑 = 𝐸{𝐺𝑘,𝑗; 𝜓2𝑄𝑘}   𝑗 ≥ 1 
Em que: 
𝐸𝑑 - Valor de cálculo do efeito das ações; 
𝑅𝑑 - Valor de cálculo da resistência correspondente 
𝜓2 - Coeficiente para a determinação do valor quase-permanente de uma ação variável (assume o 
valor de 0,3) 
7.3.4.3 Combinação do MCCA 
Conforme descrito no subcapítulo 4.2.1.2, o MCCA apresenta uma combinação própria para a 
análise das estruturas. Em seguida, volta a apresentar-se a combinação: 
𝑃 = 2 (𝐺𝑘 + 0,25 𝑄𝑘) 
Em que: 
𝐺𝑘 - Ações permanentes 
𝑄𝑘 - Ações variáveis 
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7.4 ELEMENTOS ESTRUTURAIS ANALISADOS 
A viga analisada é de bordo e localiza-se no eixo A do pavimento 1. Optou-se, especificamente, pelo 
dimensionamento deste elemento por ser o mais solicitado em caso de rotura do pilar a retirar, que 
se encontra na extremidade a meio vão da fachada, entre o piso térreo e o pavimento 1. (ver Figura 
7.3 e Figura 7.4) 
 
Figura 7.3 - Planta esquemática - Identificação da viga V.1 
Exemplo de aplicação 
 
  89 
 
Figura 7.4 – Corte esquemático - Identificação da viga V.1 e do pilar a retirar 
7.4.1 CARREGAMENTO NA VIGA V.1 
Para os casos de estudo realizados sem recurso a programa de cálculo estrutural é importante definir 
previamente o carregamento a que está sujeita a viga V.1 (ver Tabela 7.4 e Tabela 7.5). Nos modelos 
referentes a esses casos, as ligações entre elementos admitem-se rotuladas, resultando numa 
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situação mais condicionante para a zona de meio-vão das vigas, sendo a largura de influência de 
2,5m (distância a eixo entre vigas transversais). 
Tabela 7.4 - Carga do peso próprio dos elementos estruturais na viga V.1 
Elemento b [m] h [m] / e [m] LInfluência [m]  [kN/m3] P [kN/m] 
Viga 0,3 0,6 - 25 4,5 
Laje - 0,2 2,5 25 12,5 
Por simplicidade considera-se que as paredes de divisória coincidem com o posicionamento das 
vigas. Como a viga em análise é de extremidade, considera-se que a parede é dupla. Na Tabela 7.5, 
o valor de Linfluência, no caso da ação “PP Paredes” diz respeito à altura das mesmas, que por 
simplificação se considerou a distância entre eixos de lajes. 
Tabela 7.5 - Carga das restantes ações na viga V.1 
Ação Q [kN/m2] LInfluência [m] P [kN/m] 
RCP 2,0 2,5 5,0 
PP Paredes 2,6 3,0 7,8 
SC 2,0 2,5 5,0 
Para os modelos de cálculo abordados, importa distinguir o carregamento das ações em 
permanentes e variáveis (ver Tabela 7.6). Nas ações permanentes estão incluídos: peso próprio dos 
elementos estruturais, restantes cargas permanentes (RCP) e peso das paredes divisórias. Como 
ação variável inclui-se a sobrecarga. 
Tabela 7.6 – Resumo das ações permanentes e variáveis na viga V.1 
Ação P [kN/m] 
Permanente (Gk) 29,8 
Variável (Qk) 5,0 
7.4.2 CARREGAMENTO NO PILAR P.3 
No topo do pilar P.3 descarregam, como esforço axial, as cargas provenientes dos nove andares 
acima. Como referido anteriormente, a cobertura é acessível, sendo que por esse motivo a 
sobrecarga de pavimento assume o mesmo valor em todos os pisos, assim como o peso o 
revestimento. Desta forma, o carregamento é igual em todos os andares do edifício, para as ações 
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consideradas, à exceção do peso das paredes divisórias não incluídas na cobertura. A partir da área 
de influência do pilar, representada na planta esquemática da Figura 7.5, define-se o valor do 
carregamento a que está sujeito. 
 
Figura 7.5 – Pilar P.3 – Área de influência 
Como todos os tramos da viga se encontram apoiados nas duas extremidades, a carga de cada 
tramo é dividida por partes iguais para cada apoio. Assim a área de influência do pilar é de 12,5m2.  
Para a carga axial importa definir o peso próprio da viga transversal, da parede divisória associada 
a essa viga e o peso próprio do pilar entre o piso térreo e a cobertura. Sendo a parede de divisória 
interior, considera-se parede simples. Por simplificação, para a viga transversal adotaram-se as 
mesmas dimensões da viga longitudinal. Na Tabela 7.7 resumem-se os valores nominais de carga 
axial presente no pilar. 
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Tabela 7.7 - Carga axial no pilar P.3 
Ação Q [kN/m2] AInfluência [m2] N.º de pisos P [kN] 
PP Laje 5,0 12,5 10 625,0 
RCP 2,0 12,5 10 250,0 
SC 2,0 12,5 10 250,0 
     
     
Ação Q [kN/m] LInfluência [m] N.º de pisos P [kN] 
PP Viga longitudinal 4,5 5 10 225,0 
PP Viga transversal 4,5 2,5 10 112,5 
PP Parede dupla 7,8 5 9 351,0 
PP Paredes simples 5,4 2,5 9 121,5 
PP Pilar 5,25 3 9 141,8 
Como referido anteriormente, para os modelos de cálculo abordados, importa distinguir o 
carregamento das ações em permanentes e variáveis. Nesse sentido, apresenta-se na Tabela 7.8, 
um resumo das ações. Nas ações permanentes estão incluídos: peso próprio dos elementos 
estruturais, restantes cargas permanentes e peso das paredes divisórias. Como ação variável 
inclui-se a sobrecarga. Na Tabela 7.7, indica-se uma estimativa para o valor de tensão de 
compressão no betão, para as cargas permanentes, para o pilar P.3. Este valor de tensão pode ser 
estendido aos pilares P.2 e P.4, dado encontrarem-se em condições de contorno e carregamento 
semelhantes. 
Tabela 7.8 – Resumo das ações permanentes e variáveis no pilar P.3 
Ação P [kN] 
Permanente (Gk) 1826,8 
Variável (Qk) 250,0 
Tabela 7.9 - Tensão de compressão no betão no pilar P.3 
Gk [kN] A [m2] c [MPa] fcd = 20 MPa fck = 30 MPa 
1826,8 0,21 8,7 43% (fcd) 29% (fck) 
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8 MODELOS ANALISADOS 
Neste capítulo descrevem-se os modelos de cálculos considerados no estudo. Os modelos têm em 
comum as ações consideradas assim como as dimensões dos elementos estruturais. (ver Tabela 
8.1) 
Tabela 8.1- Combinações de ações 
Modelo Tipo de análise Combinação de ações 
Caso 1 
Modelo 1 Análise estática e linear Combinação fundamental - ELU g Gk + q Qk 
Modelo 2 Análise estática e linear Combinação quase-permanente  Gk + 2 Qk 
Caso 2 
Modelo 3 Análise estática e não-linear Combinação quase-permanente  Gk + 2 Qk 
Modelo 4 Análise estática e não-linear Combinação quase-permanente  Gk + 2 Qk 
Caso 3 
Modelo 5 Análise estática e linear Combinação fundamental - ELU g Gk + q Qk 
Modelo 6 Análise estática e linear Combinação MCCA 2 (Gk + 0,25 Qk) 
Com o estudo dos casos 1 e 2 pretende-se comparar os valores de armadura necessária para o 
dimensionamento da viga V.1, assim como averiguar o valor do deslocamento vertical na zona do 
pilar danificado, em função dos modelos analisados. 
Para o caso 3, e ao contrário dos casos 1 e 2, recorre-se ao programa de cálculo estrutural SAP2000. 
O objetivo, para além de validar os resultados dos restantes casos, é perceber a redistribuição de 
carga depois de retirar o pilar P.3. 
8.1 CASO 1 – ANÁLISE ESTÁTICA E LINEAR  
Neste subcapítulo são considerados dois modelos de cálculo, tendo por base a análise estática e 
linear. No primeiro modelo é apresentada a forma convencional de cálculo de vigas, determinando a 
armadura longitudinal necessária com base o momento fletor atuante (ver subcapítulo 8.1.1) e no 
segundo a mesma armadura é determinada em função do esforço axial (ver subcapítulo 8.1.2). 
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8.1.1 MODELO 1 - METODOLOGIA CONVENCIONAL (ELU) 
No modelo 1 calculam-se as armaduras para resistir ao momento fletor e ao esforço transverso, com 
base no modelo apresentado na Figura 8.1. 
 
Figura 8.1 - Modelo 1 – Metodologia convencional - Modelo de cálculo 
Face ao esforço de momento fletor atuante na seção de meio-vão da viga V.1, para a combinação 
de estado limite último (definida no subcapítulo 7.3.4) obtém-se a quantidade de armadura 
apresentada na Tabela 8. 
Tabela 8.3 – Modelo 1 – Momento fletor – Quantidade de armadura 
Elemento Seção L [m] Q [kN/m] M [kN.m] As,long [cm2] As,long adot [cm2] 
Viga V.1 meio-vão 5,0 47,73 149,16 6,72 320 [9,42 cm2] 
Apesar da zona com momento fletor máximo ser no meio-vão da viga, considera-se que há 
continuidade da armadura em todo o vão, incluindo na ligação viga / pilar (zona do apoio). 
A armadura para resistir ao esfoço transverso atuante na zona do apoio da viga V.1 é apresentada 
na Tabela 8.2. À semelhança do esforço de momento fletor, também o esforço transverso foi 
calculado para a combinação de estado limite último. O cálculo da quantidade de armadura foi 
baseado na Norma Portuguesa NP EN 1992-1-1. 
Tabela 8.2 - Modelo 1 – Esforço transverso - Quantidade de armadura 
Elemento Seção 
fyd 
[MPa] 
 
[º] 
z 
[m] 
VEd 
(x=d)[kN] 
Asw/s 
[cm2/m] 
Asw/s, adot [cm2/m] 
Viga V.1 apoio 435 30 0,5 106,44 2,91 2 ramos 8//0,15 [6,67 cm2/m] 
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8.1.2 MODELO 2 - ANÁLISE ESTÁTICA 
Para a análise apresentada neste subcapítulo considera-se a combinação quase-permanente, 
definida no subcapítulo 7.3.4. A metodologia aplicada é baseada na análise numérica descrita no 
capítulo 6. 
 
Figura 8.2 - Modelo 2 – Modelo de cálculo 
O modelo representa os tramos da viga V.1 entre os alinhamentos 2 e 4, depois de retirar o pilar P.3, 
em que o esforço axial assume o seguinte valor: 
𝐹𝑆 =  
 𝑃 𝐿 
2
√(
𝐿
Δ𝑐𝑟
)
2
+ 1 
Eq.18 
Para que se possam comparar os valores de armadura atingidos para cada modelo assumem-se 
dois valores para o parâmetro Δ𝑐𝑟. O motivo destes valores é justificado no subcapítulo 8.2., uma 
vez que são os definidos para o deslocamento vertical. Desta forma, Δ𝑐𝑟 = 1,5𝑚 𝑒 Δ𝑐𝑟 = 1,972𝑚. 
A armadura é calculada com a seguinte fórmula: 
𝐴𝑆 =  
𝐹𝑆 
𝑓𝑦𝑘
 Eq.19 
Para a combinação quase-permanente, a carga uniformemente a que a viga está sujeita assume o 
valor de, P=31,3 kN/m. Conforme definido em parágrafos anteriores o vão da viga, L é igual a 5m. 
Face a estes dados, o esforço axial atuante na viga, em função do parâmetro Δ𝑐𝑟 é o seguinte: 
Para Δ𝑐𝑟 = 1,972𝑚: 
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𝐹𝑆 =  
 31,3 × 5,0 
2
√(
5,0
1,972
)
2
+ 1 = 213,3 𝑘𝑁 
Eq.20 
𝐴𝑆 =  
213,3 
500 × 103
× 104 = 4,27 𝑐𝑚2 Eq.21 
𝐴𝑆,𝑎𝑑𝑜𝑡 =  6,03 𝑐𝑚
2 [3∅16] Eq.22 
Para Δ𝑐𝑟 = 1,5𝑚: 
𝐹𝑆 =  
 31,3 × 5,0 
2
√(
5,0
1,5
)
2
+ 1 = 272,3 𝑘𝑁 
Eq.23 
𝐴𝑆 =  
 272,3 
500 × 103
× 104 = 5,45 𝑐𝑚2 Eq.24 
𝐴𝑆,𝑎𝑑𝑜𝑡 =  6,03 𝑐𝑚
2 [3∅16] Eq.25 
8.2 CASO 2 – ANÁLISE ESTÁTICA E NÃO-LINEAR 
Neste subcapítulo são considerados dois modelos de cálculo (modelos 3 e 4), tendo por base a 
análise estática e não-linear e considerando, para o cálculo da armadura da viga V.1, o pilar P.3 
totalmente danificado. A descrição detalhada do modelo de cálculo seguido neste subcapítulo pode 
ser consultada no capítulo 6 e o carregamento considerado corresponde ao apresentado no modelo 
2 (ver subcapítulo 8.1.2). 
Nos modelos 3 e 4 são considerados dois tipos de diagramas representativos do comportamento do 
aço: diagrama tensão-extensão rígido-plástico e diagrama tensão-extensão idealizado. A diferença 
entre os modelos reside no deslocamento vertical: sem limite no modelo 3 e com limite imposto no 
modelo 4. 
Os dois tramos considerados localizam-se entre os alinhamentos 2 e 4, têm um comprimento total 
de 10m e cada tramo encontra-se apoiado nas duas extremidades, ou seja, o vão livre entre apoios, 
representado pela letra “L” nas equações seguintes, é de 5m. Os apoios considerados apenas 
impedem as translações não estando, portanto, bloqueadas as rotações da estrutura. 
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8.2.1 MODELO 3 – DESLOCAMENTO VERTICAL, A, SEM LIMITAÇÃO 
Com base nas características do materiais, apresentado no subcapítulo 7.3.1 e nos dados acima 
descritos, começa por calcular-se a variação de comprimento em função dos valores da extensão 
do vão entre apoios: 
𝜀𝑠 = 𝜀𝑢𝑘 Eq.26 
∆𝐿 = 𝜀𝑢𝑘𝐿 Eq.27 
Pelas equações anteriores conclui-se que: 
∴  ∆𝐿 = 75 × 10−3 × 5 = 0,375 𝑚 
Sabendo que o deslocamento vertical, a, pode ser relacionado com o vão, L, pela seguinte equação: 
𝑎 =  √(∆𝐿 + 𝐿)2 −  𝐿2 Eq.28 
Substituindo por valores, conclui-se que: 
∴  𝑎 =  √(0,375 + 5)2 − 52 =  1,972𝑚 
a) Recorrendo ao diagrama tensão-extensão rígido-plástico: 
𝐹𝑆 =  
 𝑃 𝐿 𝑎 
2∆𝐿
=  
31,3 × 5,0 × 1,972
2 × 0,375
= 411,6 𝑘𝑁 Eq.29 
𝐴𝑆 =  
𝐹𝑆 
𝑓𝑦𝑘
=  
411,6
500 × 103
× 104 = 8,23 𝑐𝑚2 Eq.30 
𝐴𝑆,𝑎𝑑𝑜𝑡 =  9,42 𝑐𝑚
2 [3∅20] Eq.31 
b) Recorrendo ao diagrama tensão-extensão idealizado: 
∆𝐿𝑦 = 𝐿 
𝑓𝑦𝑘
𝐸𝑆
=  5,0 ×
500
200 × 103
= 0,125𝑚 
Eq.32 
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𝐹𝑆 =  
 𝑃 𝐿 𝑎
∆𝐿 (𝑘 + 1) − 𝑘 ∆𝐿𝑦
=  
31,3 × 5,0 × 1,972
0,375 × (1,15 + 1) − 1,15 × 0,125
= 389,2 𝑘𝑁 
Eq.33 
𝐴𝑆 =  
𝐹𝑆 
𝑓𝑦𝑘
=  
389,2
500 × 103
× 104 = 7,80 𝑐𝑚2 Eq.34 
𝐴𝑆,𝑎𝑑𝑜𝑡 =  9,42 𝑐𝑚
2 [3∅20] Eq.35 
8.2.2 MODELO 4 – DESLOCAMENTO VERTICAL, A, COM LIMITAÇÃO 
Com base nas características do materiais, apresentado no subcapítulo 7.3.1 e nos dados acima 
descritos, começa por calcular-se a variação de comprimento e a extensão em função do limite 
estipulado para o deslocamento vertical: 
𝑎𝑙𝑖𝑚 = 1,5𝑚 Eq.36 
∆𝐿 = √𝑎2 + 𝐿2 − 𝐿 =  √1,52 + 52 − 5 = 0,22𝑚 Eq.37 
𝜀𝑠 =
Δ𝐿
𝐿
 Eq.38 
𝑓𝑦𝑘
𝐸𝑠
= 𝜀𝑦𝑘 < 𝜀𝑠 ≤ 𝜀𝑢𝑘 
Eq.39 
Pela Eq.11 conclui-se que: 
∴  𝜀𝑠 = 44 × 10
−3 
Pode ainda concluir-se que é verificada a condição descrita em Eq.12, 
 𝜀𝑠 > 𝜀𝑦𝑘 = 2,5 × 10
3   𝑒   𝜀𝑠 ≤ 𝜀𝑢𝑘 = 75 × 10
3 
c) Recorrendo ao diagrama tensão-extensão rígido-plástico: 
𝐹𝑆 =  
 𝑃 𝐿 𝑎 
2∆𝐿
=  
31,3 × 5,0 × 1,5
2 × 0,22
= 533,2 𝑘𝑁 Eq.40 
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𝐴𝑆 =  
𝐹𝑆 
𝑓𝑦𝑘
=  
533,2
500 × 103
× 104 = 10,66 𝑐𝑚2 Eq.41 
𝐴𝑆,𝑎𝑑𝑜𝑡 =   14,73 𝑐𝑚
2 [3∅25] Eq.42 
d) Recorrendo ao diagrama tensão-extensão idealizado: 
De acordo com a Eq.6, ∆𝐿𝑦 = 0,125𝑚. Por conseguinte, temos que: 
𝐹𝑆 =  
 𝑃 𝐿 𝑎
∆𝐿 (𝑘 + 1) − 𝑘 ∆𝐿𝑦
=  
31,3 × 5,0 × 1,5
0,22 × (1,15 + 1) − 1,15 × 0,125
= 511,5 𝑘𝑁 
Eq.43 
𝐴𝑆 =  
𝐹𝑆 
𝑓𝑦𝑘
=  
511,5
500 × 103
× 104 = 10,23 𝑐𝑚2 Eq.44 
𝐴𝑆,𝑎𝑑𝑜𝑡 =  14,73 𝑐𝑚
2 [3∅25] Eq.45 
8.3 CASO 3 – ANÁLISE ESTÁTICA E LINEAR (MCCA) 
No caso 3 são abordados dois modelos: modelo 5 e modelo 6. Em relação aos restantes casos, a 
principal diferença reside no recurso ao programa de cálculo estrutural SAP2000 para determinar os 
esforços no elemento em análise, viga V.1, para, posteriormente, calcular a armadura necessária, 
face aos esforços atuantes. Nos dois modelos é considerada a rigidez dos apoios para a distribuição 
de esforços. 
No modelo 5 consideram-se todos os elementos estruturais e recorre-se à combinação de estado 
limite último definida no subcapítulo 7.3.4.1. Por outro lado, no modelo 6 é retirado o pilar P.3 e é 
utilizada a combinação própria do MCCA, definida no subcapítulo 7.3.4.3. 
Para os pilares referidos no parágrafo anterior, apresentam-se os valores de esforço axial, por ser o 
único com relevância para comparar com os demais casos estudados. No dimensionamento das 
vigas é admitido que as armaduras de flexão se estendem por todo o vão, garantindo continuidade 
e ductilidade que, além de respeitar os critérios de aceitação dos resultados deste método, são 
fundamentais na resistência à inversão de esforços em caso de rotura. 
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As dimensões dos elementos consideradas são comuns aos restantes modelos, como se pode 
comprovar pelos dados de entrada utilizados no programa de cálculo. (ver no Apêndice A) 
8.3.1 MODELO 5 
Na Figura 8.3 apresenta-se o modelo estrutural retirado do programa SAP2000. 
 
Figura 8.3 - Modelo 5 – Modelo estrutural 
Da análise deste modelo obtém-se para a viga V.1 (localizada no pavimento 1, no eixo A), o diagrama 
de momento fletor apresentado na Figura 8.4, sendo que os valores positivos tracionam a face 
inferior da viga e os valores negativos referem-se ao momento na zona dos pilares P.1 a P.5, 
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tracionando a face superior da viga. Para o mesmo elemento é apresentado, na Figura 8.5, o 
diagrama de esforço transverso. 
 
Figura 8.4 - Modelo 5 - Diagrama de momento fletor da viga V.1, M [kN.m] 
 
 
Figura 8.5 - Modelo 5 - Diagrama de esforço transverso da viga V.1, V [kN] 
Em função dos valores de momento fletor / esforço transverso calcula-se a respetiva quantidade de 
armadura necessária. Em seguida, define-se a armadura adotada para cada esforço de modo a 
satisfazer a condição de ser superior à necessária. (ver Tabela 8.3 e Tabela 8.4) 
Tabela 8.3 - Modelo 5 - Armadura longitudinal adotada 
Elemento Seção b [m] h [m] d [m] M [kN.m] As,long [cm2] As,long adot [cm2] 
Viga V.1 A (meio-vão) 0,3 0,6 0,5 64 2,79 312 [3,39 cm2] 
Viga V.1 B (apoio) 0,3 0,6 0,5 99 4,37 316 [6,03 cm2] 
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Tabela 8.4 - Modelo 5 - Armadura transveral adotada 
Elemento Seção  [º] z [m] VEd (x=d)[kN] Asw/s [cm2/m] Asw/s, adot [cm2/m] 
Viga V.1 B  30 0,5 100,80 2,75 2 ramos 8//0,15 [6,67 cm2/m] 
Ao abrigo da metodologia de cálculo do MCCA é necessário calcular a capacidade máxima, QCE, do 
elemento estrutural em análise, correspondendo essa capacidade ao momento resistente das 
armaduras efetivamente presentes na viga (calculado com o valor característico da tensão de 
cedência, fyk). Conforme explanado em item próprio referente ao MCCA (ver subcapítulo 4.2.1), este 
parâmetro é necessário para o cálculo do DRC. 
A norma GSA (Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines for New Federal Buildings and 
Major Modernization Projects, June 2003) propõe majorar o valor das resistências por 1,25 (Tabela 
4.2 da mesma norma), em vez de minorar com proposto no dimensionamento convencional. 
De acordo com o diagrama retangular de tensões, resulta que o momento resistente, MRd assume a 
seguinte fórmula: 
𝑀𝑅𝑑 = 𝑇 𝑧 Eq.46 
Pela equação anterior resulta que: 
𝑄𝐶𝐸 = 𝐴𝑠 × 𝑓𝑦𝑘 × (𝑑 − 0,4 ×
𝐴𝑠 × 𝑓𝑦𝑘
0,68 × 𝑏 × 𝑓𝑐𝑘 
) 
Eq.47 
Assim, para as seções em análise, da viga V.1, obtêm-se os valores de momento e esforço 
transverso resistentes apresentados na Tabela 8.5 e na Tabela 8.6. 
Tabela 8.5 - Momento resistente, QCE 
Elemento As,long adot [cm2] QCE [kN.m] 
Viga V.1 Armadura inferior - 312 [3,39 cm2] 90 
Viga V.1 Armadura superior - 316 [6,03 cm2] 157 
 
Modelos analisados 
 
  103 
Tabela 8.6 – Esforço transverso resistente, QCE 
Elemento Asw/s, adot [cm2] QCE [kN] 
Viga V.1 2 ramos 8//0,15 [6,67 cm2/m] 244 
8.3.2 MODELO 6 
No modelo 6 recorre-se ao modelo tridimensional utilizado no modelo 5, retirando o pilar P.3 e 
analisando os esforços para a combinação de ações definida no subcapítulo 7.3.4.3. 
Na Figura 8.6 apresenta-se o modelo estrutural retirado do programa SAP2000. 
 
Figura 8.6 - Modelo 6 – Modelo estrutural 
Da análise deste modelo obtém-se para a viga V.1 (localizada no pavimento 1, no eixo A), o diagrama 
de momento fletor, QUD, apresentado na Figura 8.7, sendo que os valores positivos tracionam a face 
inferior da viga e os valores negativos referem-se ao momento na zona dos pilares P.1 a P.5, 
tracionando a face superior da viga. De salientar que o valor de momento positivo máximo 
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corresponde, à localização do pilar P.3, retirado neste modelo de cálculo. Para a mesma viga é 
apresentado, na Figura 8.8, o diagrama de esforço transverso, QUD. 
 
Figura 8.7 - Modelo 6 - Diagrama de momento fletor da viga V.1, QUD [kN.m] 
 
Figura 8.8 - Modelo 6 - Diagrama de esforço transverso da viga V.1, QUD [kN] 
Tendo em consideração que a estrutura em análise assemelha-se a uma configuração típica, o valor 
de DCR, que representa a relação entre o esforço atuante (QUD) e o esforço máximo (QCE), deve ser 
inferior ou igual a 2,0 (conforme estipulado em (Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines 
for New Federal Buildings and Major Modernization Projects, June 2003)). Caso não cumpra este 
critério, o elemento em estudo deve ser reforçado ou redimensionado. 
Comparando os valores indicados na Figura 8.7 com o momento resistente em cada seção 
apresentado na Tabela 8.5, conclui-se que o critério DCR não é verificado, ao contrário do que se 
constata para o esforço transverso, comparando os valores da Figura 8.8 com os da Tabela 8.6. (ver 
Tabela 8.7) 
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Tabela 8.7 – Modelos 5 e 6 - Verificação do DCR 
Esforço QCE QUD DCR  2 
Momento fletor [kN.m] 90 346 3,9 Não verifica 
Momento fletor [kN.m] 163 403 2,5 Não verifica 
Esforço transverso [kN] 244 264 1,1 Verifica 
Perante estes resultados, a armadura da viga deveria ser reforçada, ou caso não fosse suficiente as 
dimensões deveriam ser revisadas. 
Nas “Conclusões” faz-se uma comparação entre a armadura adotada em todos os casos analisados 
e os resultados do modelo 6. Com esta abordagem pretende-se averiguar se em algum dos modelos 
é possível satisfazer a quantidade de armadura necessária (de acordo com o modelo 6). 
8.3.3 MODELOS 5 E 6 - VARIAÇÃO DO ESFORÇO AXIAL NOS 
PILARES 
Para avaliar melhor o comportamento da estrutura após retirar o pilar P.3, faz-se uma comparação 
de resultados, baseado no esforço axial dos pilares na base (piso térreo). (ver Tabela 8.8) 
A denominação de cada pilar pode ser consultada na Figura 7.1 e a coluna "Modelo 5 - ELU (A)" 
corresponde ao esforço axial na base, segundo a combinação fundamental (ver subcapítulo 7.3.4.1), 
enquanto que a coluna "Modelo 6 - MCCA (C)" diz respeito ao mesmo esforço de acordo com a 
combinação de ações específica do MCCA (ver subcapítulo 7.3.4.3). 
No subcapítulo 8.3.1, apenas se apresentam os resultados para a combinação do Estado Limite 
Último. No entanto, para avaliar o impacto da combinação definida pelo MCCA na estrutura completa 
(antes de retirar o pilar P.3), comparativamente à combinação definida para o ELU, apresenta-se a 
terceira coluna da tabela "Modelo 5 - MCCA (B)" (correspondente ao esforço axial baseado na 
combinação do MCCA). 
Salienta-se que o esforço axial apresentado na tabela baixo se refere a esforço de compressão. 
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Tabela 8.8 - Variação do esforço axial nos pilares 
Elemento 
N [kN] 
N [%] 
(A)(C) 
N [%] 
(B)(C) Modelo 5 - ELU 
(A) 
Modelo 5 - MCCA 
(B) 
Modelo 6 - MCCA 
(C) 
P.1 1982 2689 2634 33% -2% 
P.2 3086 4102 5514 79% 34% 
P.3 3166 4203 --- --- --- 
P.4 3086 4102 5514 79% 34% 
P.5 1982 2689 2634 33% -2% 
P.6 2843 3795 3780 33% 0% 
P.7 4430 5761 6112 38% 6% 
P.8 4524 5876 7080 57% 20% 
P.9 4430 5761 6112 38% 6% 
P.10 2843 3795 3780 33% 0% 
P.11 2940 3920 3922 33% 0% 
P.12 4565 5929 5967 31% 1% 
P.13 4671 6056 6088 30% 1% 
P.14 4565 5929 5967 31% 1% 
P.15 2940 3920 3922 33% 0% 
P.16 2843 3795 3790 33% 0% 
P.17 4430 5761 5754 30% 0% 
P.18 4524 5876 5867 30% 0% 
P.19 4430 5761 5754 30% 0% 
P.20 2843 3795 3790 33% 0% 
P.21 1982 2689 2617 32% -3% 
P.22 3086 4102 3995 29% -3% 
P.23 3166 4203 4059 28% -3% 
P.24 3086 4102 3995 29% -3% 
P.25 1982 2689 2617 32% -3% 
De acordo com a tabela cima, verifica-se que do "Modelo 5 - ELU" para o "Modelo6 - MCCA" os 
pilares sofrem, na generalidade, um aumento de carga axial na ordem dos 30%. 
A exceção constata-se nos pilares adjacentes ao P.3, concluindo que a redistribuição de esforços 
incide sobretudo nestes elementos. Esta constatação é apresentada na última coluna da tabela 
anterior, que compara os modelos 5 e 6 sujeitos à mesma combinação de ações - a combinação 
definida pelo MCCA. 
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CONCLUSÕES 
Na Tabela 8.9 apresenta-se um resumo da quantidade de armadura adotada para cada modelo de 
cálculo e, em função da mesma define-se o momento resistente, QCE, para comparar com o 
momento, QUD, obtido no modelo 6, através do critério de aceitação do MCCA. 
Tabela 8.9 - Comparação de resultados – DCR 
Caso As,long adot [cm2] QCE QUD DCR  2 
Caso 1 - Modelo 1 9,42 240 346 1,4 Verifica 
Caso 1 - Modelo 2 6,03 157 346 2,2 Não verifica 
Caso 2 - Modelo 3 9,42 240 346 1,4 Verifica 
Caso 2 - Modelo 4 14,73 362 346 1,0 Verifica 
Caso 3 - Modelo 5 3,39 90 346 3,9 Não verifica 
O Modelo 1, baseado na análise estática e linear e considerando a contribuição do pilar P.3, verifica 
o critério de validação. Quando comparado com o Modelo 5, onde foi considerado o mesmo tipo de 
análise e a contribuição do pilar P.3, verifica-se que no Modelo 1 a quantidade de armadura 
necessária e, consequentemente, a adotada é superior. Este resultado era expectável, dado no neste 
modelo se considerou uma viga simplesmente apoiada, e por esse motivo não se contabilizou a 
contribuição da rigidez dos apoios. 
No que respeita à não contabilização do pilar P.3, podem ser comparados os Modelos 2, 3 e 4 e 
concluir-se que o tipo de análise adotada marca a diferença na validação do critério estabelecido. A 
análise estática linear conjugada com o Modelo 2 é mais simplificada que a análise estática 
não-linear aplicada nos modelos 3 e 4 e, por esse motivo, no edifício analisado, não é suficiente para 
cumprir o DCR. 
Os Modelos 5 e 6 do Caso 3 foram calculados com recurso a um programa de cálculo estrutural, 
baseados na análise estática e linear, conforme permitido pelos critérios do MCCA. Ao contrário dos 
restantes Casos foi considerada a contribuição da rigidez dos apoios para a distribuição de esforços. 
Como foi constatado anteriormente (ver subcapítulo 8.3.2), o Modelo 5 que considera a contribuição 
do pilar P.3, não cumpre o critério do DCR, quando comparado com os limites estabelecidos de 
acordo com o Modelo 6. 
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Na Tabela 8.10 compara-se a quantidade de armadura obtida para os Modelos 2, 3 e 4, em função 
do deslocamento vertical. 
Tabela 8.10 - Comparação de resultados 
Caso As,long cal [cm2] 
Caso 1 - Modelo 2 Análise estática linear 
crit = 1,972 m 4,27 
crit = 1,5 m 5,45 
Caso 2 - Modelo 3 Análise estática não linear  crit = 1,972 m 7,80 
Caso 2 - Modelo 4 Análise estática não linear  crit = 1,5 m 10,23 
Analisando os dados da tabela anterior, verifica-se que pela análise estática não-linear se obtém um 
quantidade de armadura cerca de duas vezes maior que considerando a análise estática e linear. 
Quanto aos pilares e analisando a variação de esforço axial obtida por comparação entre os Modelos 
5 e 6 do Caso 3 (ver Tabela 8.8), pode concluir-se que a redistribuição de esforços incide, 
fundamentalmente, nos elementos adjacentes ao elemento suprimido. Assim, evidencia-se a 
necessidade de valorizar os princípios de prevenção do colapso progressivo: redundância, 
continuidade e ductilidade. 
A análise de estruturas ao colapso progressivo pelos métodos aplicados neste trabalho, pode ser útil 
numa fase inicial de dimensionamento ou projeto básico, para que se possa ter noção da resistência 
de alguns elementos da estrutura por métodos simplificados. No entanto, para um projeto de 
execução pode revelar-se uma abordagem pouco abrangente por não ter em consideração a análise 
dinâmica. Para esse efeito, como foi referenciado no subcapítulo Error! Reference source not 
found., existem programas de cálculo específicos para estudar estruturas sujeitas a este tipo de 
evento, como é o caso do ELS – Extreme Loading Structures Software. 
Atualmente diversas normas abordam a temática do colapso progressivo. No entanto, à semelhança 
da Norma Portuguesa NP EN 1992-1-1, essa abordagem é sucinta e traduz-se, na maioria das 
vezes, pela referência às medidas descritas no método indireto. 
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APÊNDICES 
A. INPUT DO PROGRAMA DE CÁLCULO 
TABLE: Area Section Properties 
Section Material MatAngle AreaType Type DrillDOF Thickness BendThick 
Text Text Degrees Text Text Yes/No m m 
L20_m11 C30/37 0 Shell Shell-Thick Yes 0,2 0,2 
L20_m22 C30/37 0 Shell Shell-Thick Yes 0,2 0,2 
 
TABLE: Case - Static 1 - Load Assignments 
Case LoadType LoadName LoadSF 
Text Text Text Unitless 
DEAD Load pattern DEAD 1 
RCP Load pattern RCP 1 
SC Load pattern SC 1 
PAREDES Load pattern PAREDES 1 
 
TABLE: Combination Definitions 
ComboName ComboType AutoDesign CaseType CaseName ScaleFactor 
Text Text Yes/No Text Text Unitless 
MCCA Linear Add No Linear Static DEAD 2 
MCCA   Linear Static PAREDES 2 
MCCA   Linear Static RCP 2 
MCCA   Linear Static SC 0,5 
ELU Linear Add No Linear Static DEAD 1,35 
ELU   Linear Static PAREDES 1,35 
ELU   Linear Static RCP 1,35 
ELU     Linear Static SC 1,5 
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TABLE: Frame Section Properties 01 - General 
SectionName Material Shape t3 t2 Area TorsConst I33 I22 
Text Text Text m m m2 m4 m4 m4 
P30X70 C30/37 Rectangular 0,3 0,7 0,21 0,004604 0,001575 0,008575 
V30X60 C30/37 Rectangular 0,6 0,3 0,18 0,003708 0,0054 0,00135 
 
TABLE: Material Properties 01 - General 
Material Type Notes 
Text Text Text 
C30/37 Concrete Europe EN 1992-1-1 per EN 206-1 C30/37  
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